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Successfully  designing  timber  structures  requires  an  in‐depth  knowledge  and  a  funda‐
mental  understanding  of  wood  and  wood‐based materials  as  modern  and  sustainable 
construction materials, of structural elements, systems and joints using wood and wood‐
based materials. Although  consideration of design  rules  set out  in  standards  is  still  im‐
portant  for  structural  design,  successful  and  efficient  constructions  require more  than 
simply applying calculation standards alone. Accordingly, this book should contribute to a 
more in‐depth understanding of the principles used to design timber structures. 
The  first step towards explaining  the Eurocode 5 rules came  in 1995 with  the STEP an‐
thology − Structural Timber Education Programme. STEP, which was compiled by approx‐
imately  50  authors  from  14  European  countries,  was  intended  both  to  educate  those 
studying timber engineering and provide  further  training  for structural engineers  in  the 
European countries concerned. Since it was released however, knowledge has advanced 
significantly in areas such as construction materials, structural elements and joints, as is 
also  reflected  in  the  relevant  Eurocode  5  rules.  This  book  embraces  and  builds  on  the 
STEP concept,  to establish a timber engineering textbook tailored to the national situa‐
tion. This involved expanding the timber engineering topic scope to accommodate addi‐


































































































arise  from  the  construction process.  In Germany,  the general  conditions  governing  the 






codes of practice  for structural engineers.  It  is  important to remember that regulations 
on national and European levels are prone to change and since reflecting all such changes 
in this article is impossible, only the basic context will be explained in this case. We advise 






jointly  compiled Model  Building Code  (MBO).  The Model Building Code and  the model 
ordinances  of  ARGEBAU  can  be  viewed  and  downloaded  on  the  ARGEBAU  homepage 
(www.is‐argebau.de;  there:  Mustervorschriften  (model  rules)  /  Mustererlasse  (model 












tures  in  question are  subject  to proper maintenance  for  an  appropriate duration  com‐
mensurate with  the purpose, meet  requirements pursuant  to or based on  this  law and 
are fit for purpose.  
(3) The  technical  rules  stipulated by  the highest building authority as publicly disclosed 
Technical Building Rules must be complied with.  









vidual  states.  Moreover,  the  individual  lists  are  not  released  at  the  same  time.  The 





ance with  European  Technical  Assessments  and harmonised  standards pursuant 
to the Construction Products Regulation. 








Part  I, as specified on the DIBt homepage,  is a model application,  from which the state 
regulations may differ. Parts II and III, conversely, include valid usage regulations in Ger‐




















specify  regulations  to be  complied with when using  construction products  in accordance 






 Wood‐based  panels  are  governed  by  the  harmonised  standard  EN 13986:2004, 
which  is  also  set  out  in  the  Building  Rules  Lists  of  the  DIBT  (see  next  section). 
However, when  using wood materials  in  accordance with  EN 13986,  compliance 
with the related application standard DIN V 20000‐1:2005 is also required. 
 Dowel‐type  fasteners  (nails,  screws,  dowels)  are  governed  by  the  harmonised 
standard  EN 14592:2008, which  is  also  set  out  in  the  Building Rules  Lists  of  the 
DIBT (see next section). However, Annex 2.5/1E specifies that this standard is only 
applicable  for  bolts,  dowels  and  smooth  nails  and  other  fasteners  require  addi‐




to meet building  legislation  requirements.  This  standard was necessary,  since EC 5  and 
the  related  reference  standards  did  not  include  all  applications  regulated  to  date  in 
DIN 1052 (including resined staples, glued‐in rods, steel rods with wood thread), or the 
European product  standards did not meet  the  statutory  requirements  imposed  in Ger‐




the certification procedure  for construction products and kits, has come  into  force and 
differs in some aspects compared to the previous Construction Products Directive, which 
applied up  to 30.06.2013. For example,  there are no more guidelines,  so‐called ETAGs, 
and without  guidelines,  via  so‐called  CUAPs,  no  further  construction  products  and  kits 
can be approved. The old ETAGs have been transferred to the new European Assessment 
Document  (EAD), while  existing  European  Technical  Approvals  (ETAs, whether  or  not  a 
guideline is included) remain valid until the date of expiry.  
In the regulations governing the use of construction products and kits in accordance with 
European  Technical  Assessments  (ETAs)  and  harmonised  standards  in  accordance with 
the Construction Products Regulation, the LTB of federal states make direct reference to 



















This means any user wishing  to  identify applicable  regulations  in  the Technical Building 
Rules must know whether the relevant object is a construction product or a construction 
kit and also whether the ETA was created in accordance with an EAD, prior to 01.07.2013 
based on a guideline  (ETAG) or without a guideline  (CUAP).  Finally,  there are also  con‐
struction products which correspond to harmonised standards.  
















Excluded are  construction products of only minor  importance  for meeting  the  require‐
ments of or based on this law and which the Deutsches Institut für Bautechnik (DIBt) has 
disclosed in a list C, by agreement with the highest building authority. 






requirements  can  be  assessed  by  generally  accepted  test  procedures,  instead  of  the 
general technical approval, a general test certificate (allgemeines bauaufsichtliches Prüf‐
zeugnis)  applies.  These  construction  products  are  set  out  in  the  Construction  Products 
List A,  Part  2 and  for  construction  kits  in Part  3.  Finally, consent  in  an  individual  case 


















compiled can be used  in Germany, even when not explicitly  stated  in  the Construction 






require  an attestation of  conformity with  the  technical  rules,  the  general  technical  ap‐
provals,  the  general  test  certificates or  consent  in  an  individual  case;  any minor devia‐
tions are also classed as compliance. In this case, national regulated (A, Part 1) and non‐
regulated  (A,  Part  2)  construction  products  are marked with  an Ü‐symbol  (compliance 
mark), see Figure A1‐1 on the left. This mark indicates the technical specification (stand‐




number  of  the  Declaration  of  Performance  (DOP).  This  declaration  of  performance 






















































































wood), CO2  is  extracted  from  air  via  photosynthesis,  carbon  (C)  is  incorporated  in  the 








different mechanical  properties  and  larger  cross‐sections mean  larger  volumes may be 
required  to  create  wooden  structures  compared  to  those  made  of  steel  or  concrete. 
Conversely, when it comes to other physical features like heat conduction, wood outper‐


























to  the ecological aspects,  so an ecological balance sheet  for  the building  in question  is 






Within  the scope of  this  chapter, only  the  first  section of a  sustainability analysis men‐
tioned, the ecological balance,  is  relevant and this kind of analysis,  featuring the devel‐
opment of a system right up to the end of its  life, is known as a life cycle analysis, LCA. 






















consideration  of  a  functional  unit  is  often  more  significant.  For  example,  stat‐
ic/dynamic reasons dictate that over a one‐kilometre stretch of power line, more 
wooden power poles are used than those made of steel or concrete. Another ex‐






consumption  (raw materials,  auxiliary materials,  energy, water,…)  and emissions 































The  site  http://www.oekobaudat.de  lets  you  retrieve  complete  life  cycle  analyses  for 










is  the most significant greenhouse gas generated by human activity,  this means  forests 
perform a key carbon storage role. Such forests are known as carbon pools. Virgin forests 
establish  an  equilibrium and only  emit  as much  carbon as  they  absorb.  The  volume of 
storage depends on the type of forest involved, the soil condition (CO2 storage in the soil) 
and  management.  Forests  can  also  function  as  carbon  sinks  if  the  timber  stock  rises, 





are declining rapidly (→ carbon source). The high growth rate  in Asia  is due to the  large‐
scale reforestation programs in China, in contrast to the shrinking forest elsewhere in Asia. 










has  to be economically  self‐sustaining. Establishing a  sustainable  forestry can  therefore 
retain  the  function  of  the  forest  as  a  carbon  reservoir  and  provided  the  forest  is  used 












































































complex  of  cellulose,  hemicellulose,  lignin  and  other  constituents.  Wood  tends  to  be 
anisotropic,  due  to  the  elongated  structure  of  its  cells  and  the  orientation  of  the  cell 
walls. Anisotropy  is also a  factor of the variation  in cell size during growth and partially 
due to the preferred direction of specific cell types (e.g. rays). Meanwhile, the three key 
structural variables impacting on the properties of wood as a construction material are its 
fine cell wall  structure,  the collection of cells  in clear wood and growth  irregularities  in 




grain, while  its macrostructure  (knots,  fibre deviation) underlines  its  tensile  strength  in 
the  grain  direction.  This  may  range  from  over  100 N/mm²  in  clear  wood  to  under 
10 N/mm² for low‐quality timber, for the same wood species. 
This  chapter  will  initially  explain  the  general  stem  structure  and  section  planes  of  the 
wood, before focusing on its anatomy, from the macroscopic level right up to the chemi‐













































































The  tangential  section,  meanwhile,  runs  tangentially  to  the  annual  rings,  like  a  circle 









































and  strengthening  the  tree.  Sapwood  transforms  into  heartwood  via  biochemical  pro‐





dentally  though,  lighter  coloured  heartwood  does  not  necessarily  indicate  a  lack  of 















Many wood  species  house  resin  canals, which are macroscopically  visible.  Resin  canals 
run  parallel  and  perpendicular  to  the  stem  axis  and  transport  resin,  which  is  used  as 
sticky protection  for  the tree against wounds or  invaders. The canals are  lined with pa‐
renchyma cells capable of excreting resin, so‐called epithelial cells, although not all wood 
species  have  resin  canals.  Firs  and  yews  are  resin‐free,  although  resin  is  contained  in 
spruce, pine, larch and Douglas fir trees. 
B1.4 Mesoscopic structure, annual rings 
The  secondary  growth  of  the  tree  is  shown  in  the  form  of  concentric  annual  rings.  In 
areas exposed to seasonal and temperate climates, the secondary growth is closely linked 
to  the prevailing  climatic  conditions,  namely  the water  supply and  temperature. When 
the growing season gets underway in spring, the tree must conduct water effectively and 
swiftly  to ensure proper supply  to the treetop. Reflecting this,  the portion of  the wood 
structure  in conifers which grows during spring  is characterised by a  large pore volume 
and thin‐walled cells, since the tree  is  focusing on additional transfer of water.  In hard‐
woods,  conversely,  particularly  large  and  numerous  vessels  are  the  stand‐out  features 
and the elements responsible for the transfer of water. Wood formed in spring is known 
as earlywood, but  the priorities of  the  tree change when  it  comes  to  late  summer and 
autumn. Key at  this  time  is  the strength of  the wood and  the  importance of  the water 
supply declines. Accordingly,  conifers  tend  to  form particularly  thick‐walled cells with a 
small cell lumen and small cell cavities, whereas deciduous trees form fewer and narrow‐
er vessels. This so‐called latewood is far thicker than earlywood and in softwood in par‐






In winter, meanwhile,  the  tree  stops  growing.  In  softwood,  Figure B1‐5,  the prominent 
disparity  in  cell wall  thicknesses  leads  to  characteristic  variation  in  density,  colour  and 






of being virtually  invisible  to  the naked eye and comprise no more  than a  few  isolated 
latewood cell  lines.  In Figure B1‐6, the differences in annual ring widths for various tree 
species  and within  a  single  tree  species  can  be  clearly  seen.  Spruce  (Figure B1‐6a)  is  a 
softwood  that  grows  far  faster  than  yew  (Figure B1‐6c);  the  same  applies  to  poplar 






















yew, have no  longitudinal parenchyma and  resin canals at all.  In  firs, meanwhile,  there 
are no  resin canals  in normal wood and  longitudinal parenchyma are only  very  seldom 
present. The parenchyma excretion cells, which line the resin canals and from which the 
resin emerges, are known as epithelial cells. 








isation of  cells,  than  softwood.  See  Figure B1‐8  for  the  schematic  structure. Hardwood 
includes a range of  tracheids  (= dead cells), which  is why people tend to refer  to hard‐
wood in terms of fibres rather than tracheids. The libriform fibres, for example, are solely 
for  strength,  whereas  the  fibre  tracheids  also  function  to  transport  water  as  well  as 
providing  reinforcement.  The  vessels  or  pores,  which  comprise  dead  cells  and  solely 


















which are known as pits.  The main  type  in  softwood  is bordered pits, as  shown  in Fig‐
ure B1‐9. As well as letting water through, they also prevent any ingress of air  into sap‐
filled cells; preventing the collapse of  the water columns running from the roots  to the 






















The middle  lamella  interconnects  neighbouring  cells  and  adjacent  cells  possess  a  com‐







The middle  lamella  forms  the middle  layer  together with  the primary wall.  The diffuse 

























fibrils and  thicknesses.  The external  secondary wall  (S1)  is  also known as  the  transition 
lamella; located on the primary wall and around 0.25 m thick. The cellulose micro‐fibrils 
feature a parallel texture with a fibril angle of 60° to 80°, meaning they are virtually per‐
pendicular  to  the  cell  axis,  see Figure B1‐10. The central  secondary wall  (S2)  forms  the 
main portion of the cell wall  in the early‐ and latewood with a thickness of 1 to 10 m. 
The  fibril  angle  is  at  around  10°  to  30°  to  the  cell  axis  and  therefore  basically  in  axial 
direction,  as  also  shown  in  Figure B1‐10.  The  micro‐fibrils  are  tightly  packed  and  run 
parallel to each other in a spiral shape (screw‐texture) in the direction of the cell axis. The 
internal  secondary wall  (S3)  is  around  0.5  to  1.0 m  thick  and  the micro‐fibrils  have  a 












the  air,  carbon  is  incorporated  into  the  biomass  (C6H12O6,  carbohydrates)  using  water 
(H2O) and the excess oxygen is discharged back into the air: 































is  that  trees  from  areas  with  a  moderate  climate  generally  have  fewer  constituents, 




















chemistry,  wood  anatomy  and  biology,  as  well  as  classical  chemistry,  physics  and me‐
chanics  and  can be defined  as  the  “Science of  physical‐mechanical  properties  of wood 














































mind.  This  also  helps  avoid unwanted  swelling  and  shrinking movements  of  the wood, 
which result  in timber members cracking or warping of panels  in the absence of expan‐
sion gaps. 


















the water  saturation  point  is  termed  free water  and  found  in  the  cell  lumen.  The wood 





















to  the presence of any  free water  in  the  cell  cavities,  is  known as  the  fibre  saturation 
point, which means all “free (–OH) groups are occupied” and the only further water that 





As  a  hygroscopic  material,  wood  constantly  discharges  and  absorbs  moisture  from  its 
surroundings. At any one combination of temperature T and humidity of the surrounding 
air ,  a  corresponding  level  of moisture  content  applies, where  the moisture  diffusing 
into the wood balances out the moisture escaping from the same. This moisture content 
is  known  as  the  equilibrium moisture  content ,  although  prevailing  climatic  changes 








(adsorption)  and  moisture  release  (desorption)  is  also  clear  and  this  hysteresis  effect 
explains why the adjusted moisture content of the wood for desorption exceeds that of 
adsorption by around 1 to 2%. Accordingly, under uniform ambient conditions, if you dry 
a piece of wood  from a wet state  to  the equilibrium moisture content,  the equilibrium 
moisture  content will  exceed  that  for  adsorption.  Engineers  can  leverage  the  sorption 
hysteresis  of  the  wood:  since  wood  exposed  to  an  alternating  climate  shows  fewer 
changes  in moisture content with given humidity changes  than would otherwise be ex‐
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groups  lead to the cell walls expanding, as shown schematically  in Figure B2‐3  in a pro‐
cess known as swelling. Conversely, the volume contraction that occurs when moisture is 




























Wood  is a  roughly polar orthotropic material, although this  is usually considered  irrele‐
vant  for  practical  construction  purposes.  The  calculation  only  takes  into  account  two 
section planes of the wood; parallel and perpendicular to the grain respectively. Howev‐
er,  this  simplified  summary  of  the  radial  and  tangential  section  planes  to  the  section 
plane perpendicular to the grain  is  infeasible for swelling and shrinking processes. Even 
so, construction practicalities mean tangential and radial shrinking is, in turn, collectively 







mulate  perpendicular  to  the  grain,  intensifying  any  resulting  swelling/shrinking.  Fig‐
ure B2‐4  also  shows  that  swelling  stabilises  from  the  fibre  saturation  point  (≈ 35%  for 
beech) onwards. 






























latewood  proportion,  anatomical  structure  and  lignin  proportion.  The  lignin  content 
influences the swelling and shrinking behaviour, since lignin is far more hydrophobic than 
cellulose  and  strongly  lignified  wood  species  swell  far  less  than  more  weakly  lignified 
species. However, the key influential parameter is the angle of the cellulose fibril  in the 
S2  layer  (see Article  B1).  In  compression wood  fibres  for  example,  the  fibrils  of  the  S2 





The  deformations  of  cut wood  (Figure B2‐5)  can  be  effectively  clarified with  the  “axial 
symmetrical” swelling and shrinking behaviour mentioned previously. The range of swell‐
ing and shrinking behaviour in three main directions results in significant deformation of 
the wood and  internal stresses and explains,  for example, why the  left side of a board, 
namely that  facing away from the pith,  is always concave when drying out.  If not dried 
properly (if excessive humidity gradients are present between the outer and inner layers 


















swelling  and  shrinking,  an  approximation equation may be used which means  that  the 
degree  of  volume  swelling  and  shrinking V  corresponds  to  the  numeric  value  for  the 
density in g/cm3. This means that the volume of wood with a density of 0.4 g/cm3 swells 
by an additional 0.4% with each 1%  increase  in moisture content. The  implicit and fun‐
damental  consideration here  is  that  the degree of volume swelling  is equivalent  to  the 
volume of the absorbed water. While the degree of swelling and shrinking in a longitudi‐














the moisture absorption generates  internal  forces.  The viscoelastic‐plastic behaviour of 
the  wood means  such  stresses  decline  over  time,  resulting  in  irreversible  dimensional 
changes.  If  the  wood  reverts  to  its  former  humidity,  the  dimensions  will  since  have 
shrunk, meaning the joint will no longer fit properly and will be less able to support any 







feeder  liquid  and  the mass  and  volume  of which  vary  according  to  the  proportions  of 
such substances within the wood. Since the moisture content of wood varies depending 
on the ambient climate and the volume also changes accordingly when under the  fibre 
saturation point,  the density depends on  the  level of moisture.  This  is why  the density 
must  always be  specified  for  a  specific  climate  (often an ambient  temperature of 20°C 
and  65%  relative  humidity  (normal  or  indoor  room  environment)  ‒  around  12% wood 















obtained at a  temperature of 20°C and  relative humidity of 65%. The density  values  in 
accordance with EC 5 or EN 338 either refer to the mean density 12,mean or the character‐












Density  is  one of  the main  variables  influencing  virtually  all wood  characteristics. Most 



















































The  ground,  climate  and  all  other  ambient  conditions  (including  the  interval  distance 
between trees) have a key effect on the growth of trees and with it, the density distribu‐
tion of wood (see also Article B3). This means, for example, that slower‐growing conifers 
from  colder  areas  of  Europe  have  higher  densities  than  faster‐growing  conifers  of  the 
same species from the Mediterranean region. 
Early‐ and latewood proportion 
The early wood of  conifers has  a  lower density  than  latewood,  since  the  cell walls  are 
considerably thinner and the cell lumen larger. 
Annual ring width 























when  referring  to  liquids  is  viscosity;  the  higher  the  viscosity,  the more  sluggishly  the 
liquid flows. Wood exhibits both elastic and viscous, time‐dependent behaviour, which is 











Creep  is  described  as  an  increase  in  deformation  over  time  under  constant  load.  Fig‐






When  load  is  removed at  time tfin,  this  results  in a recovery, which would revert  to the 
value u = 0 if ideal viscoelastic behaviour applied. However, this is usually not the case for 
wood, depending on the load level and loading duration. A permanent deformation uplast 
























the  “load‐duration  class”.  Creep  behaviour  also  varies  considerably  among  different 







which  is  a  collective  term  referring  to  swelling,  shrinking  and  creep.  The  creep  defor‐
mation increases during the drying phase (shrinking, curve (b)) and declines in the mois‐
ture penetration phase (swelling, curve (d)). Figure B2‐8 clearly shows the great extent to 
which  this  mechano‐absorptive  effect  affects  the  creep  curves  and  the  swifter  and 
stronger  the  changes  in  wood  moisture,  the  greater  the  impact  the  wood  moisture 












































































struction material,  since  it  exerts  a  greater  impact  on  properties which  affect  the  end 
usage than many other raw materials. This also explains the strong focus on the individu‐
al details of a tree when assessing the raw material. The properties of the wood depend 
on  the  tree  species,  the  individual  tree  and  the  tree  section,  but  the world  of  nature 
encompasses innumerable structures, dimensions and shapes, which can even be a plus 
when  special  requirements  are  imposed  (e.g.  formerly:  curved  tree  stems  for  hulls). 
Nevertheless,  amid  increasing  industrialisation  and  the  overwhelming  trend  to  pursue 
rational large‐scale serial production methods, variability in wood characteristics within a 













increase  in diameter comes  in the  lower portion of  the stem; a phenomenon particularly 




initially  grazes  the  ground.  The  stem and  crown  first  establish  separation  as  the  lower 
branches  die,  in  a  phenomenon  which  intensifies  as  the  branches  fall  away  and  the 
stumps  are  overgrown  with  knot‐free  stem  wood.  The  vertical  classification  of  trees, 
particularly  the  stem  length and crown size,  is  influenced by  the distance between  the 
trees.  Free‐standing  trees  retain  abundant  branches  deep  into  old  age  and  feature  a 
Wood formation 
54 











Variation  in ring width  is dictated by the wood species and age of the tree,  its vitality,  its 





the  stem  cross‐section  features  concentric  rings  of  water‐conducting  tissue  with  corre‐
sponding dry zones. Curves c in Figure B3‐2, which indicate the way earlywood width rises 
with  increasing  ring  width,  show  that  in  highly  developed  ring‐porous  hardwoods  (ash, 
Figure  left),  the  tissue  for  the water  flow  forms  independently of  the growth  rate, while 











































































































others  in  which  they  are  scattered  around.  The  most  prominent  accumulations  of 
branches  occur  in  tree  species  in  which  the  branches  are  arranged  in  whorl  shapes 
(Figure B3‐3) and which feature knot‐free or virtually knot‐free interim longitudinal sec‐
tions  of  annual  shoots,  such  as  the  pine,  spruce  and  fir.  The  impact  of  environmental 










since  they  determine  the  growing  space  available  to  the  individual  plants  via  planting 
distance. The more spaced out the trees and the greater the incidence of light, the more 




indirectly  via  the  periods  of  decay  and  overgrowth, which  dictate  the  condition  of  the 
snag. As  vertical  growth continues and new branches  form,  the  lower branches are  in‐
creasingly shadowed by younger crown parts and neighbouring trees and eventually die. 













seen  as  a  disruption,  since  the  type  and  orientation  of  its  cells  and  hence  properties 
clearly differ from those of the surrounding stem wood. The overgrowth of wood, which 











features  of  tree  growth,  such  as  decreasing  diameter,  knots  etc.  are  often  considered 
natural  from  a  biological  perspective  and  inevitably  subject  to  specific  limits. When  it 
comes  to  processing  or  using  the  wood  in  question,  though,  such  characteristics  fre‐
quently prove problematic. Accordingly, there is no one‐size‐fits‐all answer to the ques‐





























ure B3‐5)  do  not  occur  in  isolation,  but  alongside  other  characteristics,  namely  in  the 
form  of  combined  wood  characteristics.  Such  combined  wood  characteristics  can  be 
found e.g. in the area of former wounds, where a greater or lesser area of the cambium 
perished  in  the course of  the tree’s  life cycle. The diversity of  the existing  fundamental 














































Curvature  is defined as  the deviation of  the stem from the straight‐line axis and  is also 














Another  form  of  cross‐sectional  change  is  fluting,  as  shown  in  Figure B3‐8.  Here,  the 
annual  rings  run  in  undulatory manner  in  the  cross‐section,  resulting  in  a  stem  shape 
penetrated by channels and meanders which significantly reduce the volume yield. There 
is also the danger of warp and a loss of strength. However, the fluting may also surface 
sporadically, e.g.  in  the  form of so‐called recesses  (proneness  to grooves) under strong 
















Figure B3‐10  on  the  left.  Certain  tree  species  (e.g.  the  horse  chestnut)  are  known  to 





















as dictated by  the degree and direction of  their  rotation.  This process has  to be  taken 
into account during wood drying or  in poles,  for example,  this  leads  to  rotation of  the 
tapered end  relative  to  the embedded base. Cracks  in  spiral‐grained  sections  look par‐
ticularly unattractive, since they result in a helical exposure of the section in line with the 
grain, reducing the value of a larger area of wood than would otherwise apply to cracks in 
straight‐grown  stems.  Spiral  grain  also  disrupts  surface  processing,  since  on  the  same 
wood surface, tools come into contact with the wood fibres at different angles. 
Reaction wood 
Reaction wood  is an active form of direction tissue  in trees, which  involves the tree at‐





Increased  lignin  storage  leads  to  reddish discolouration of  the wood and  increases  the 
density  and  hardness.  The  increased  incline  of  the  cellulose micro‐fibrils  in  the  S2‐cell 
wall layer causes the level of axial swelling and shrinking to soar (see Article B2). Given its 
hard and brittle nature,  there  is  limited scope  to process  compression wood and com‐
pression wood is also very prone to longitudinal shrinking. Tension wood develops on the 
upper side of lop‐sided or unbalanced hardwood stems or branches, while the low lignin 
content  gives  it  a white  to  silvery  colouring. Unlike  the  compression wood of  conifers, 









Growth  stresses  are  internal  stresses  that  emerge  during  the  tree  growth  due  to  the 




stems  which  previously  held  each  other  in  place  becoming  relaxed  and  deforming, 
whereupon cracking may emerge. 
When a fresh stem is longitudinally bisected, both halves bend apart (comparable to cut 
flower stems, Figure B3‐12 on  the right). This shows that as newly  formed wood  layers 
grow in the grain direction, longitudinal tensile stresses form, but pass over towards the 
pith  in  longitudinal  compressive  stresses. This  is  confirmed  if  the  fresh stem  is  cut per‐


























discolourations  tend  to  be  undesirable,  because  of  the wide‐ranging  colours  produced 



























Pitch  pockets  are  formed  when  the  cambium  sustains  damage  and  remain  visible  as 
localised wood discolourations following overgrowth. Pitch pockets occur in spruce, larch 
and pine, but not  in  fir  trees  (since  the  latter contains no resin) and  frequently  lead  to 
incomplete  heartwood  formation,  particularly  in  larch.  During  processing,  they  are  cut 




Prominent  wood  characteristics  associated with  the  anatomical  structure  of  the wood 
also  include  all  irregularities  in  annual  ring  formation,  which  are  attributable  to  wide‐
ranging  causes,  particularly  the  impact  of  weathering.  The  annual  ring  width  reveals 
pointers to certain wood characteristics, such as its internal knots, density, consistency of 
quality, surface properties of timber products and geometrical and dimensional stability. 
Many quality characteristics of  the wood are closely  linked  to the annual  ring width.  In 
softwood for instance, narrow annual rings point to more favourable physical features of 
the wood, since they indicate a higher proportion of latewood. In hardwood, particularly 
oak,  narrow  annual  rings  indicate  a  relatively  soft wood. Wide annual  rings  in  oak,  for 
example, point to hard wood, since wide annual rings indicate a higher latewood propor‐
tion, a marker of hardness. It follows therefore that changes in annual ring widths reflect 
how  the wood hardness  varies, which  impacts on aspects  including  surface processing. 
The annual ring width also dictates density in particular, which, in turn, is the key deter‐
mining factor for many physical wood properties. Accordingly, wood in which the annual 

























tangential  incision,  meanwhile,  reveals  round  or  even  oval  knot  cross‐sections, 
which  tend  to only  reveal  a  specific  area of  the  knot.  For branches with a  large 
proportion of dead wood, cutting  into planks often reveals so‐called dead knots, 
which  stand  out  due  to  their  lack  of  bonding  with  the  surrounding  wood  and 
which easily fall off during the drying process. 
Knots  represent  the  key  wood  characteristic  as  far  as  mechanical  properties  are  con‐
cerned and are classified based on their surface appearance, Figure B3‐14. 
(a) (b) (c)













age  or  the  branch  stubs  breaking  off.  The  impact  of  strong  and  steep branches 
(particularly when forked) often leaves the stem splitting downwards. 
Cracks which  go  unnoticed  and which  are  not  taken  into  consideration  at  the  time  of 
cutting can adversely affect timber strength. Moreover, the felling process can also result 
in  damage  to  neighbouring  trees  (damage  to  bark  due  to  rubbing,  impact  damage)  or 
damage  to  the undergrowth. Damage akin  to  felling may also occur when  transporting 
the timber through the forest (skidding damage) and both these forms of damage leave 






ly  all  the  basic  characteristics  listed  may  be  at  risk.  The  most  frequent  examples  are 
breakages, cracks and cambium damage and their consequences, while weather‐related 
structural  characteristics  and  damage  to  living  wood  cells  also  play  a  role.  Weather‐
related  wood  characteristics  often  come  into  play  during  extreme  temperatures  and 
drought, sudden changes in temperature and under ambient conditions, where the tree 
lacks  sufficient  time  to  adapt.  Temperature  and moisture  influence wood  formation  to 
such an extent that they are considered the main cause of any irregularities in the annual 
ring  formation.  The  irregularities  themselves may  vary  very widely,  but  particularly  in‐
clude  rapidly  changing  annual  ring  widths,  earlywood  widths  in  coniferous  trees  and 
latewood widths  in  deciduous  trees.  Additional  weather‐related  characteristics  include 
so‐called sunburn, which can lead to much of the cambium dying off due to overheating, 
or frost cracks. Frost cracks occur radially, in a scope that often goes from the stem edge 












smoothness of  the area of breakage. Smaller breakage areas  in  trees  that are still  rela‐
tively young can often be effectively overgrown. Provided no rot sets  in, once a branch 



























Insects,  particularly  beetles,  mainly  damage  wood  via  the  burrowing  of  their  larvae 
(“woodworms”), which may involve a dramatic reduction in the cross‐section and hence 
load‐bearing  capacity.  A  difference  is  established  between  greenwood  insects,  which 
infest the wood of living trees or freshly felled green wood and dry‐wood insects, which 
infest semi‐dry and constructional wood (stakes, fences) or dry timber (attics, furniture). 




While wood‐destroying  fungi  can no  longer grow when  the wood moisture goes below 
































The house  long‐horn  is native  to  the whole of Europe as well as Asia Minor and North 
Africa and in Central Europe, is by far the most dangerous and economically devastating 
destroyer  of  coniferous  timber,  although  hardwood  is  spared.  Since  warm  and  humid 















ture  beetle  and  the  related  Anobiidae‐species  are  the  key  wood  pests  of  note.  Their 












heartwood. While  the  light sapwood shows evidence of numerous burrows  full of bore 
dust, the dark heartwood is free of parasites. 
Additional wood parasites 
Termites  are wood  pests  of  paramount  economic  importance,  far  exceeding  the  signifi‐







the cellulose). The microbial breakdown takes place  in any  location where  the ambient 
temperature and humidity allow such micro‐organisms to develop. Soil, for example, is an 
ideal  habitat  for  bacteria  and  fungi,  as  reflected  in  the  rotting  of  branches  and  tree 
stumps in the forest or the deliberate composting of organic waste. But even structural 
timber, which is not  in contact with the ground, may be attacked and destroyed by mi‐




es.  The  optimal  range  of  moisture,  in  which  the most  common wood‐inhabiting  fungi 
flourish,  is between 30 and 60%. During the so‐called dry phase, however, certain fungi 
(mycelium  and  spores)  can withstand  extended  dry  periods  and  start  regrowing when 





Two  main  groups  of  wood‐inhabiting  fungi  can  be  distinguished,  wood‐staining  and 
















main  giveaway  is  a  discolouration  of  the  surface  itself. Moulds  do  not  generally  break 
down  the  wood  components  (cellulose,  lignin),  so  the  physical  features  of  the  wood 





Blue‐stain  fungi  grow  from within  wood,  where  the  dark  inherent  colour  of  the  fungi 
themselves  stains  the wood  a  bluish‐blackish  colour,  hence  the name blue  stain.  Blue‐
stain fungi tend to affect softwood in particular and only target sapwood in trees forming 






the  cellulose, while  leaving  the  lignin  intact. Wood  affected  by  soft  rot  shows  tell‐tale 
softness, even before any clear signals of destruction become visible  to  the naked eye. 
Wood  that has broken down even  to a minor extent  loses much of  its  strength. Moist 
wood gives when thumb pressure  is applied and can be depressed slightly with the fin‐
gernail. Moist wood is also dark in colour, with a musty and soft surface (name). Cracks in 
dry wood  only  emerge  at  a  significantly  advanced  stage  and  resemble  the  cube  break 







riors  and  is  triggered by  a number of basidiomycetes, which  thrive  at  varying  levels of 
temperature and moisture. Brown‐rot fungi grow in the cell cavities (cell lumen, pith rays, 
resin canals) and from there, proceed to break down the cellulose of the secondary wall 
via  enzymatic means,  although  the  lignin  remains more  or  less  intact.  As  the  cellulose 








Gloeophyllum  are  brown‐rot  fungi, which  exhibit  the  unappealing  property  of  growing 
from  inside  to  out.  This means  any  outbreak  is  only  detected  at  a  very  late  stage  and 
when the fruiting bodies can be seen from outside, the affected wood will already have 
been  completely  destroyed.  Gloeophyllum  tend  to  attack  softwood  and  do  not  affect 
interior spaces. Sites of affected wooden members  include bridge constructions, balco‐





















limited to wood‐specific matters, namely  the biological effects of elements  like  fungi and 







contain  around  1  to  10%  constituents,  but  this  percentage  can  be much  higher  in  the 
case of tropical woods, ranging from 2 to 30%. The closing mechanisms of the heartwood 
cells,  which  vary  according  to  tree  species,  have  a  key  influence  on  natural  durability, 
while  isolating the heartwood  in a virtually “hermetic” manner, via tyloses for example, 
which  is  crucial  help  in warding  off  the  attack  of  pests  and  damaging materials.  Since 
heartwood formation is often linked to the storage of constituents, heartwood is clearly 
more  resistant  to  pests  than  sapwood.  Common  tree  species  are  assessed  in  terms of 































tion depends on  the  tree  species  involved –  since  tropical woods  tend  to be more ex‐
posed  to  wood  pests  (e.g.  termites),  which  explains  why  they  have  developed  better 
defence mechanisms  through  their  evolution.  Biological  pests  rely  on  specific  environ‐
mental conditions, key among which by far is wood moisture content. Fungi cannot grow 


































































































of  starchy  hardwood  species.  The  standard  also  cites  constructive  wood  preservation 
measures against insect attack, using sealed panelling or an effective means of inspecting 














Firstly,  it  imbues  the  wood  with  a  moisture  content  which  is  excessive  for  wood‐







humidity, UV  rays and mechanical  stresses. Chemical wood preservation  should always 
be a  last  resort,  since  it  inevitably means using biocides  and  should be avoided where 
possible by  selecting  the  right wood  species  as well  as  constructive wood preservation 




its  cell walls  are  saturated with  core  constituents  and  the  pits  close  off  as  part  of  the 






European timber species, particularly  the number one choices  for construction,  spruce, 
are  not  particularly  durable.  Since  chemical  wood  preservation  is  frowned  on,  various 
modification  measures  are  preferred  to  make  the  timber  more  durable.  One  starting 
point  involves  reducing  the  hygroscopicity  of wood  (= its  ability  to  bind  in water).  This 




to  cellulose  and  hemicellulose  hydroxyl  groups  (‒OH),  ensures  that  less  water  can  be 
bound  into cell walls, which  lowers  the equilibrium moisture content of  the wood. The 
final  level of moisture content attained  is  then too  low for pests. Moreover, promoting 
the decomposition of hydroxyl  groups  and blocking  them deactivates  the docking  sites 




















































































































(non‐iron  laundry).  Kebony®,  conversely,  uses  furfur l  alcohol,  an  agricultural  industry 
waste  product,  to  cross‐link  the  hydroxyl  groups  and  "artificially  soak"  the  wood  in  a 
certain way. 
In  contrast,  acetylation  with  acetic  anhydride,  which  is  the  process  used  in  Accoya®, 
involves occupying (grafting) the hydroxyl group, so that no further water can be stored. 
The waste product of acetylisation is acetic acid, which must then be recycled. 
The  final modification option  is  thermally  treated wood, which  incidentally has  already 
become widely established. The wood  is heated  to a  temperature of between 150 and 





Up  to Accoya,  all modified wood products  are only  used  in  outdoor  and  garden  areas. 
Wood having  undergone  special  thermal  treatment  is  not  usable  for  load‐bearing  pur‐
poses, since  the mechanical properties decline by up  to 30%, while  impact energy may 
drop by up  to 60%,  rendering  the material  very brittle. Accoya alone has been used  in 







All  the  chemical  modification measures  require  impregnation, most  often  pressurised, 
followed  by  drying  and  a  reaction  period.  However,  not  all  wood  varieties  lend  them‐
selves  to  impregnation  (→  pits).  Spruce,  for  example,  is  very  difficult  to  impregnate, 
which rules out the possibility of chemical modification. Timber species open to the use 
of  acetylation  include  pine,  beech, maple  and  particularly  Radiata  pine,  a  fast‐growing 















fungus  involved.  Fungal  attack  can  significantly  reduce  the  load‐bearing  capacity  of 
wooden  constructions,  although  the  strength  loss  varies and  is dictated by  the  type of 
fungus and the extent of  the  infestation. Wood may already be significantly weakened, 
even  if  it  looks  virtually  pristine,  but  merely  ensuring  a  building  is  designed  properly 
should  prevent  wooden  members  from  being  exposed  to  excessive  moisture  and  any 










Heat  tends  to encourage  insect attacks,  since  it promotes  the development and  repro‐
duction of insects. Those capable of completely destroying wood quicker than any other 









woods,  heartwood  tends  to  be  durable,  although  resistance  among  individual  wood 
species  to  termite  infestations varies. The wood and  insect  species  involved determine 
whether or not wood from the sapwood range is durable. 
Corrosion of metallic parts 
Under  normal  conditions  of  use,  wood  is  not  attacked  by  acids  and  bases.  However, 
metallic  parts must  be  protected  against  corrosion, where  the  conditions  of  use  could 






account.  If  care  is  not  taken  here,  however,  the wood may  be  prone  to  cracking  after 
being installed. This risk of cracking peaks in wood members directly exposed to weather‐
ing or where there are significant seasonal variations in humidity. Cracks allow the ingress 








In a  liquid state, water  is particularly  liable to  infiltrate the wood  in the grain direction. 
Accordingly, end grain surfaces should be arranged or covered such as to ensure that no 




 Condensation  problems  can  be  prevented  by  additional  heat  insulation  and  a 















One  of  the most  fundamental  preventive  constructional measures  is  to  cover  exposed 






ing  average  temperatures.  If  it  is  impossible  to  prevent  the  ingress  of  water  into  the 
wood, swift drying must be ensured or the moistened area must be segregated, so that 















the wood  is  installed. As well  as wood preservation using wood with natural durability, 
structural  barriers  shielding  the  wood  from  the  ground  may  also  constitute  effective 
protection, in the event of any risk of infestation by termites which exist at ground level. 






EC 5  includes  examples  of  minimum  requirements  or  minimum  corrosion  protection 



















cally all  the technological properties such as strength and stiffness or heat  insulation  in 
the hygroscopic area  (below  the  fibre  saturation point,  see Article B2) depend on  the 
moisture  content.  Moreover,  when  its  moisture  content  exceeds  around  20%,  wood 




























pressure.  If  the air contains  the maximum possible quantity of water vapour,  this  is  re‐
ferred to as saturated steam or saturated humid air; whereupon the vapour starts con‐
densing on the surfaces of the space. Underneath the maximum quantity, the vapour is 
described  as  unsaturated  or  overheated.  As  Figure B5‐1  shows,  the  relative  humidity 
clearly depends on air  temperature. Warm air  can absorb more humidity  than  cold  air 
and  is relatively drier amid unchanged absolute water content. Increasing the tempera‐
ture  in  a  specific  room  triggers  a  simultaneous decline  in  relative humidity.  This  link  is 








































climatic  conditions, wood will  reach  the  related  equilibrium moisture  content.  The  key 
factor  dictating  the  so‐called  equilibrium moisture  content  of  wood  ugl  is  the  relative 
humidity  of  the  surrounding  air,  whereas  the  direct  impact  of  temperature  is  less  im‐
portant. Figure B5‐2 shows the Keylwerth diagram, which can be used to determine the 
connection  between  relative  humidity,  air  temperature  and  the  equilibrium  moisture 
content of wood (here: spruce). 




























The  transport  of  moisture  in  the  wood  is  based  on  a  complicated  system  of  capillary 











order:  pine  sapwood,  spruce,  beech,  sipo,  oak,  iroko  and  teak.  Since  natural  water 
transport takes place in sapwood, it  is easier to dry than heartwood, while wood with a 
greater  density  generally  dries more  slowly  than  lightweight wood. Morphological  fea‐







This  disparity  is  the  decisive  factor  controlling  the  movement  of  moisture  within  the 
wood  and  thus  the  most  important  element  for  an  optimal  drying  process.  Excessive 
wood  moisture  disparity,  e.g.  at  the  start  of  the  drying  process,  hinders  the  capillary 
water movement and means most of the free water from the interior has to travel via the 
wood in the form of vapour, which is far slower than for liquid water. If the wood mois‐
ture  disparity  is  very  considerable,  drying  defects  may  occur  (e.g.  casehardening  of 
wood). Conversely, if the disparity is insufficient, the drying times required will be exces‐
sive and uneconomical. The  term “casehardening”  refers  to  the  residual  stress  state of 
the wood  after  the  drying  process,  due  to  permanent  localised  tensile  or  compressive 
deformations perpendicular  to  the grain. The external areas dry  too quickly and shrink, 
which exerts compressive stresses perpendicular to the grain accumulating on the inside 






































As a natural  raw material, wood  is produced  from a wide  range of  trees depending on 
their type, genetic material, growth and environmental conditions. Wood characteristics 
are  also  very  diverse,  from  tree  to  tree,  but  also  within  the  same  stem,  stem  cross‐
section and longitudinal stem direction (see Articles B1 and B3). Cutting up logs by sawing 
destroys the wood structure having developed, for example severing wood fibres in the 
area  of  branches  or  in  spiral‐grained  stems.  This  also  means  greater  variation  in  the 
strength properties  of  sawn  timber,  particularly  for  smaller  cross‐sectional  dimensions, 





of  the  basic  population,  using  ungraded wood makes  it  impossible  to  exploit  the  high 
strength  of  the  majority  of  sawn  timber.  For  economic  reasons,  however,  the  wood 
needs  to  be  classified  into  different  strength  classes  by  ensuring  appropriate  grading, 
Figure B5‐4 below. However, where the strength of the individual piece is unknown and 
can only be determined  indirectly  via  visually  recognisable  approaches or  non‐destruc‐























Traditionally,  visual  assessment  has  been  used  as  a means  of  grading wood, which  in‐
volves determining  its quality by assessing visible  characteristics,  particularly  knots  and 
annual ring width. Up to the start of this century, visual grading was primarily conducted 
based on  traditions having been handed down and  local experiences. The  first detailed 
standardisation of strength grading took place in 1923 in the USA and subsequently, from 
the  30s  onwards,  the  process  established  itself  throughout  Europe.  Given  the  various 
species and qualities of wood around Europe and the range of timber construction tradi‐





sideration  and  simple  combination  rules  defined  as  a  result.  Key  factors  determining 
strength, such as wood density, cannot be assessed accurately via visual means alone, for 
example  via  the  annual  ring  width.  The  visual  strength  grading  approach  thus  suffers 
from inherent and unavoidable ambiguity, which limits the effectiveness of any grading. 









mand  for  premium quality wood have  seen  interest  in  such machine grading  rocket  in 
recent  years, which  has  catalysed  the  development  of  new and more  efficient  grading 





in  furniture‐making. Conversely, during strength grading,  the wood  is assessed solely  in 
accordance with relevant criteria dictating its load‐bearing capacity. It follows that under 
certain circumstances, timber used in high‐level and permanently visible members must 










other  properties,  which  are  not  visually  measurable,  such  as  the  dynamic  modulus  of 
elasticity (MOE), can be used and allow far more accurate estimation of the strength and 













and  the key visual  grading parameter  is  knots.  The  fact  that  location and climate  influ‐
ence the tree growth means the sample used to determine the correlation of the meas‐

















Subsequently,  to  use  knots  as  a  grading  parameter,  limit  values  are  needed  for  each 




er  bending  strength  (black  areas  in  Figure B5‐6).  Accordingly,  Figure B5‐6  shows  knot 
area  ratios of 0.4 and 0.2,  respectively, as decisive grading criteria  for  strength classes, 
with  characteristic  bending  strengths  of  24 or  30 N/mm².  EN 1912  links  a  visual  grade, 
which, in this case, equates to grade S10 “maximum knot area ratio = 0.4” in accordance 




































































ing  parameters  must  also  be  added,  such  as  slope  of  grain,  wane,  annual  ring  width, 













When machine  strength  grading  is  used,  the  key  grading  parameter  is  not  knots,  but 
modulus of elasticity. The measurement accuracy exceeds that of visual grading and the 
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Grading parameter  Grade      
  S7  S10  S13 
1. Knots  up to 3/5  up to 2/5a  up to 1/5 
2. Slope of grain  up to 12%  up to 12%  up to 7% 
































































As  well  as  the  modulus  of  elasticity,  additional  parameters  may  also  be  mechanically 
recorded  and  evaluated,  including  knots,  density,  moisture  content  and  the  cross‐
sectional dimensions. What all parameters have in common is the fact that they can be 
measured via non‐destructive methods. The modulus of elasticity  is measured via static 
bending or  dynamic measurement, while optical methods,  such  as  surface  scanning or 

















into  a  strength  class.  The  grading  parameters  for  “dynamic modulus  of  elasticity”  and 
“knots” are combined  in virtually all modern grading machines, which may also  involve 
using density obtained  through weighing  (or  via X‐rays)  and  the  cross‐sectional dimen‐
sions. Figure B5‐11 shows a typical correlation between bending strength and a combina‐
tion of grading parameters. The coefficient of determination is even higher compared to 





























































Centring  on  the  visibility  of  the  characteristics  for  logs,  the  assessment  encompasses 











tural  timber  which  it  was  used  to make.  A  century  ago,  square  timbers,  with  a  cross‐
sectional area of 150 mm x 450 mm and up to 20 m long were generally available. Nowa‐
days,  although  timber with  a  cross‐section  exceeding 75 mm x 225 mm and more  than 
5 m long is increasingly rare and thus costlier than ever, when such larger dimensions are 
required, multiple  pieces  of  wood  can  be  combined  to  form  a  single member,  e.g.  of 
glued  laminated  timber. Wood  is  inevitably non‐homogenous as a  result of  the natural 
growth  process  of  trees.  Meanwhile,  knots,  pitch  pockets  and  other  growth‐related 
properties have a key influence on strength, which explains the considerable variance in 
strength  properties within  a member.  If  large  pieces  of wood  are  split  up  into  smaller 
parts,  then  re‐joined,  any  flaws within  the materials  are dispersed  and  the  variance  in 




increasing  manufacturing  cost  and  the  homogenisation  also  increases.  However,  logs, 
which  are  very  rarely  processed,  represent  an  exception.  They  are  particularly  strong, 


























the  grain,  namely  in  the  longitudinal  direction  of  the  tree  stem,  wood  is  particularly 





apply  for  most  wood‐based  panels.  Since  the  wood  particles  and  fibres  are  randomly 








produced  from  logs  in  sawmills.  The  main  (product)  groups,  according  to  their  cross‐
sectional dimensions, are boards, planks, battens and square timbers. The cross‐sectional 
areas are standardised (e.g.  in DIN 4074‐1), as preferred cross‐sections e.g. determined 














a  strength  class,  while  wet wood  is  cut  based  on  the  subsequent measure  of  the  dry 
wood.  This  involves  cutting  with  a  certain  allowance  for  subsequent  shrinkage  of  the 
wood. An example of  a piece of  squared  timber with pith  after drying  is  shown  in  Fig‐
ure B6‐2. All additional processing steps used for sawn timber are known as finishing and 
structural timber  is often used rough‐sawn. Glued solid timber comprising two or three 
bonded  individual  cross‐sections  is  available,  while  sawn  timber  can  also  be  finger‐


















ciduous  species  used  for  commercial  applications  have  a  similar  ratio  of  strength  and 
stiffness  values.  Existing  test  data  revealed  that  an  effective  approximation  of  all  key 
characteristic  strength  and  stiffness  values  could  be  calculated  from  the  bending 
strength,  the  dynamic  modulus  of  elasticity  (MOE)  and  the  density  (see  Article  B5). 





N/mm2  C14  C16  C18  C20  C22  C24  C27  C30  C35  C40  C45  C50 
fm,k  14  16  18  20  22  24  27  30  35  40  45  50 
ft,0,k  8  10  11  12  13  14  16  18  21  24  27  30 
ft,90,k  0.4  0.4  0.4  0.4  0.4  0.4  0.4  0.4  0.4  0.4  0.4  0.4 
fc,0,k  16  17  18  19  20  21  22  23  25  26  27  29 
fc,90,k  2.0  2.2  2.2  2.3  2.4  2.5  2.6  2.7  2.8  2.9  3.1  3.2 
fv,k  3.0  3.2  3.4  3.6  3.8  4.0  4.0  4.0  4.0  4.0  4.0  4.0 
kN/mm2                         
E0,mean  7  8  9  9.5  10  11  11.5  12  13  14  15  16 
E0,05  4.7  5.4  6.0  6.4  6.7  7.4  7.7  8.0  8.7  9.4  10  10.7 
E90,mean  0.23  0.27  0.30  0.32  0.33  0.37  0.38  0.4  0.43  0.47  0.5  0.53 
Gmean  0.44  0.50  0.56  0.59  0.63  0.69  0.72  0.75  0.81  0.88  0.94  1.00 
kg/m3                         
k  290  310  320  330  340  350  370  380  400  420  440  460 





N/mm2  D18  D24  D30  D35  D40  D50  D60  D70 
fm,k  18  24  30  35  40  50  60  70 
ft,0,k  11  14  18  21  24  30  36  42 
ft,90,k  0.6  0.6  0.6  0.6  0.6  0.6  0.6  0.6 
fc,0,k  18  21  23  25  26  29  32  34 
fc,90,k  7.5  7.8  8.0  8.1  8.3  9.3  10.5  13.5 
fv,k  3.4  4.0  4.0  4.0  4.0  4.0  4.5  5.0 
kN/mm2                 
E0,mean  9.5  10  11  12  13  14  17  20 
E0,05  8  8.5  9.2  10.1  10.9  11.8  14.3  16.8 
E90,mean  0.63  0.67  0.73  0.8  0.86  0.93  1.13  1.33 
Gmean  0.59  0.62  0.69  0.75  0.81  0.88  1.06  1.25 
kg/m3                 
k  475  485  530  540  550  620  700  900 




















  Italy  S1  Douglas fir  Italy  54 
  Nordic countries  T3  Spruce, fir, pine, 
larch 
NNE Europe  1, 15, 22, 47 
  France  ST‐I  Larch, pine  France  15, 39, 47 
  Spain  ME1  Laricio pine  Spain  39 






(boards  in this case) are arranged parallel  to the grain.  In contrast, components are or‐
thogonally arranged in plywood or cross laminated timber. One example of a glued lami‐










The  requirements  for  glued  laminated  timber  are  set  out  in  EN 14080, which  includes 
details of both production requirements and strength classes. Rules are also set out for 
use by each manufacturer,  to establish  its own strength class, which paves  the way  to 
combine specific lamella and finger‐jointing qualities with each other. 
Incidentally, it is also worth recapping that EN 14080 sets out a new generation of Euro‐
pean  standards  and  unifies  many  originally  disparate  standards  in  the  process.  This 
means EN 14080 replaces standards EN 385 to EN 387, EN 390 to EN 392 and EN 1194, 
which were previously used to regulate strength classes (EN 1194) or delamination tests 







The basic  concept underpinning  the development of wood‐based products  involves  re‐
ducing the variance in properties and homogenising wood as a material. The basic struc‐
ture of the tree  is generally preserved when logs are used, which makes them stronger 
than sawn timber,  in which many  fibres are cut during  the processing. Given the wide‐
ranging strength values for wood, the strength of a board  is determined by  its weakest 
point and the load‐bearing capacity can only be influenced by grading the boards or logs. 
If you consider  the average area of Table B6‐1  (glulam to parallel  strand  lumber), addi‐
tionally  to  grading,  the  wood  characteristics  can  be  boosted  through  homogenisation, 
whereby  individual solid  timber components are bonded with each other  (usually using 
adhesive).  If  the  engineered  wood  components  are  even  smaller  (particles  or  fibres), 
grading in accordance with the strength of each individual component is no longer feasi‐
ble and this is when significant homogenisation is applied to the production process. 
Within  the  compound  structure  of  a  glulam beam, weak  points  such  as  knots  are  less 





since the variance  in mechanical properties  in  the subsequent material  is  lower than  in 

















significant  lengths  are  involved.  For  glulam  conversely,  drying  of  individual  boards  is 
problem‐free and during the drying process, any deformations arising can be planed off 
in the production process (see Figure B6‐6). 
Figure B6‐5  and  Figure B6‐6  reveal  another  glulam  production  principle.  According  to 
EN 14080,  in glulam,  the piths  should generally be on  the same side, but  for glulam  in 
service  class 3,  the  surfaces must be always on  the  right  sides  (facing  the pith), which 
results  in a left‐on‐left side bond of both lower lamellae (away from the pith), as in Fig‐
ure B6‐5  on  the  right.  Under  adverse weather  conditions,  this  helps  prevent  shrinkage 
cracks  on  the  surface.  Since  the  left  side of  the wood  is  subject  to  stronger  tangential 

















and  for  straight members  not  exposed  to  extreme  and  alternating  climatic  stress,  the 
maximum thickness may be increased to 45 mm. For members exposed to dramatically 
fluctuating  climates,  however,  board  thicknesses  below  35 mm  are  recommended.  To 
reduce  the stresses generated within  the boards due  to changing humidity,  the boards 
can be equipped with a relief groove in the longitudinal direction, which also helps pre‐
vent  any  tendency  towards warping.  The end  grain  of  the  boards  should  be protected 
regardless, since strongly  fluctuating humidity may cause  the glulam timber sections to 
crack. Moreover, during transport, storage and assembly,  it  is also  important to control 




ny,  spruce  is  almost exclusively  (up  to 95%)  the  first  choice. The use of pine,  fir,  larch, 
Douglas fir and beech is negligible, although glulam produced from larch and Douglas fir 



















the  required  pressing  power  (presses).  Plus,  in  Germany,  the  “Proof  of  suitability  for 
gluing  load‐bearing  wood members  (“glue  approval”)”  (DIN  1052‐10)  must  have  been 
issued. 
The  sawn  timber used  to produce glulam  is  stored and normally  kiln‐dried.  To prevent 
subsequent shrinkage cracks, the moisture content for gluing should be established at a 
level  commensurate  with  the  subsequent  average  expected  moisture  content  in  con‐





when  installed,  normally  prevents  any  further  damaging  shrinking  and  helps  minimise 
cracking.  Unavoidable  drying  stresses  which  occur  during  conventional  drying  of  sawn 
timber must be minimised, to reduce problems for further processing (e.g. the glue line 
warping and splitting open). The next step is to grade the boards visually or via machine 
grading,  normally  the  latter,  and  the  wood  is  pre‐planed  before  grading.  The  quality 
control also involves weeding out any excessively dry or moist boards and sending them 
to be reconditioned. Glulam boards vary considerably  in  terms of  their mechanical and 
optical  properties.  Classification  into  (visual  and  mechanical)  grades  and  reducing  un‐
sightly natural wood characteristics are also vital when  it comes to producing premium 
glulam  beams.  Following  the  finger‐jointing  and  gluing  (during  which  compliance  with 
specific environmental conditions, temperature and relative humidity must be ensured), 
the  final  stage  of  production  involves  planing  and  chamfering  (edge  breaking), where‐





process  (external monitoring). The  in‐house monitoring mainly  includes checking board 
quality,  the  finger  joint  strength  and  the  quality  of  glue  lines.  A  glue  log  is  also main‐
tained, which must  include  details  of  the  production  date  and  number, wood  species, 
strength class, dimensions of the member, moisture content, time of initial glue applica‐
tion, start and end time of the pressing process, laminating pressure, resin and hardener, 





EN 14080 differentiates horizontal  laminated glued  laminated  timber with one or more 





of  lamellae,  as  shown  in  Figure B6‐8.  In  this  case,  a  distinction  is  established  between 
homogenous and combined glued laminated timber (e.g. GL24h and GL24c respectively). 
In homogeneous glulam, all the lamellae comprise boards of a particular strength class. In 
combined glulam,  the middle  lamellae may have a  lower  strength class  than  the outer 
lamellae  and  this  combination  can  be  symmetrical  or  asymmetrical.  For  higher  glulam 
beams,  the  outer  lamellae  comprise  at  least  two  lamellae,  while  for  smaller  cross‐


























is  why  this  section  focuses  on  the  specific  factors  influencing  the  bending  strength  of 
glued laminated timber members. The additional strength properties will be discussed in 
the following section. 
Systematic  investigations  (Colling,  1990;  Frese,  2006)  show  that  the  strength  of  glued 
laminated timber members is a factor of both the strength of the boards as well as that 
of  the  finger  joints.  If  a  glued  laminated  timber beam  is exposed  to  stress,  the natural 
result  is  a move  to  relieve  the  stress  as  soon  as  possible.  The  breakage  thus  tends  to 
occur at points where the ratio of stress over strength peaks and may be either a section 
of  the board with knots or a  finger  joint.  In glued  laminated timber members  including 
poor quality finger joints, the failure is usually due to the finger joints themselves, while 











bers.  This  is  because  reducing  the permitted degree of  knots merely boosts  the 












more  because  production‐related  factors  interact  and  are  often  very  difficult  to 
control. 
Background to the CEN provisions 
EN 14080  specifies  equations  used  to  calculate  the mechanical  properties  of  homoge‐
nous  glued  laminated  timber  depending  on  the  board  and  finger‐jointing  properties. 
Currently  valid  equations  for  certain  important  properties  are  specified  in  Table B6‐5. 
Here,  the  specified equations  apply  for homogenous glued  laminated  timber, while  for 
combined glued laminated timber, the equations apply to calculate the properties of the 
various  cross‐sectional  parts.  The  equations,  in  turn,  are  based  on  members  with  a 
height/width of 600 mm for bending beams/tension members, or on a reference volume 
of 0.01 m3 for beams exposed to tensile stresses perpendicular to the grain. This should 
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termine  tensile  strength envisages a  specific minimum  test  length and does not 



















N/mm2  GL20h  GL22h  GL24h  GL26h  GL28h  GL30h  GL32h 
fm,g,k  20  22  24  26  28  30  32 
ft,0,g,k  16  17.6  19.2  20.8  22.3  24  25.6 
ft,90,g,k        0.5       
fc,0,g,k  20  22  24  26  28  30  32 
fc,90,g,k        2.5       
fv,g,k        3.5       
fr,g,k        1.2       
E0,g,mean  8400  10500  11500  12100  12600  13600  14200 
E0,g,05  7000  8800  9600  10100  10500  11300  11800 
E90,g,mean        300       
E90,g,05        250       
Gg,mean        650       
Gg,05        540       
Gr,g,mean        65       
Gr,g,05        54       
kg/m3               
g,k  340  370  385  405  425  430  440 









In addition,  the adhesive  layer  itself must have sufficient strength and durability,  to re‐
main effective in the service class during the expected service life of construction. 
The binding forces between the adhesive and wood are, like the cohesive forces in wood, 
electrical  forces  of  attraction  between  the molecules.  The  resulting  binding  forces  are 
normally  of  the  secondary  type, namely  hydrogen bonds and Van der Waals  forces.  In 
some  adhesives,  primary  bonds  are  also  likely  to  form  (real  chemical  bonds),  such  as 








































Additional  synthetic  adhesives  use  thermoplastic  resins  (polyvinyl  acetate  PVAc  –  the 
most well‐known white glue  for DIY enthusiasts),  although  this  is not used  for bonding 
load‐bearing members.  For  thick‐layer  constructive bonding  (e.g.  for  glued‐in  threaded 
rods), epoxy resins (EP) are also used. 
Formaldehyde‐based  adhesives  harden when  the  formaldehyde  reacts  with  the  added 
resin. The environmental conditions required for this, including the pH level, temperature 
and  curing duration depend on  the  resins  used  or  a  combination  thereof.  To  start  the 
curing  process  for  UF, MF  and  RF  adhesives,  either  salts  have  to  be  added  or  the  pH 




















cold  curing, meaning  heat  is  no  longer  needed  for  the  adhesives  to  harden.  They  are 
highly  resistant  to  moisture  and  temperature  and  this,  together  with  the  cold‐curing 





have  seen an  increasing  shift  to  the use of PUR‐adhesives, which contain no  formalde‐
hyde.  PUR‐adhesives  usually  function  with  a  dual‐component  approach,  whereby  the 
addition of isocyanate triggers the start of the curing process. PUR‐adhesives often stand 
out  for  their  “foamy”  character.  Since  the  curing  and  adhesion  largely  depend  on  the 
environmental conditions, temperature and moisture as well as the wood moisture con‐
tent itself, these parameters are also regulated in EN 14080. The various curing times of 







plywood,  CLT  is  always  used  for  load‐bearing members, which  is why  it merits  a  brief 
introduction in a dedicated section. The advantages of this plate‐shaped CLT as opposed 
to solid timber are the approximated isotropy in‐plane and lower variance in properties. 
In addition,  the CLT elements are  far more dimensionally  stable.  The effective  stiffness 
values can be calculated using the “shear analogy method” (see Article D7). 
Material 












The  layer‐by‐layer  structure  means  a  very  wide  range  of  panel  thicknesses  (between 
around 60  to 400 mm) and compositions  is  possible. CLT  is  generally  constructed  sym‐













Since  the  modulus  of  elasticity  of  wood  perpendicular  to  the  grain  only  equates  to 





same  overall  thickness.  One  additional  key  aspect  is  rolling  shear,  since  rolling  shear 
stiffness and  strength are very  low. When  loads perpendicular  to  the plane generate a 


































ics perspective. The CLT elements are cut  to  size  in  the  factory,  thermal  insulation and 
windows are often installed immediately, whereupon the completed elements are trans‐
ported to the building site and installed. CLT are used as both wall and floor elements and 



















and sawdust) and any  recycled wood. An overview of  the various  types of dissasembly 
and  reassembly used  to produce wood‐based panels  is  shown  in Figure B6‐16. The key 
types  of wood‐based  panels  are  plywoods,  particleboards  and  fibreboards  and  the  ad‐
vantages of these plate‐shaped materials compared to solid timber include the approxi‐
mated  isotropy  in  plane  and  the  low  level  of  variance  in  properties.  Numerous  panel 
types are produced from various components and using a range of compositions, adapt‐
ing  their  respective  properties  to  the  specific  usage  applications.  Products  solely  pro‐
duced by processing solid timber are not considered wood‐based panels where the refin‐
ing measures include steaming, drying, impregnating or densifying. 
As  a  general  rule,  plate‐shaped wood‐based panels  are either  resin bonded or mineral 
(cement, gypsum) bonded and the key varieties are introduced in the following sections. 












bonding, laminating and pressing
mineral bonding and pressing
bonding and moderately pressing
mineral bonding and pressing
bonding and extruding
bonding and pressing

















single ply board with veneer surface layers
plywood
single ply board with veneer surface layers
star plywood
laminated veneer lumber
particleboard with veneer surface layers
















where the grain directions between adjacent  layers run at  right angles. One example  is 
shown in Figure B6‐17. Modified melamine resins and phenol resins are used for gluing. 
The  various  thicknesses of  the  individual  layers mean  the  elasto‐mechanical  properties 
may vary considerably, even among panels of the same overall thickness. The solid wood 
































and  plies  of  equivalent width  are  cut.  The  high moisture  from  the  steaming process  is 
also reduced by 6 to 12%, whereupon adhesive is applied to the veneers, they are consol‐




















Plywood  is  created  by  arranging  and  bonding  veneers  in  alternative  crosswise  layers, 
whereby the veneers must be arranged symmetrically to the central plane. The adhesives 
used in this case are urea resins (only of the “dry” class), alkaline‐hardening phenol res‐





mainly used as a sheathing material  in horizontal  (floors,  roofs) or vertical  (shear walls) 
diaphragms.  Since  the  modulus  of  elasticity  of  wood  perpendicular  to  the  grain  only 
equates to around 3% of the value in the grain direction, the stiffness of a plywood panel, 
similarly to a cross‐laminated timber panel, is respectively determined by the layers with 





Plywood  is regulated  in EN 13986 and  in the EN 636 product standard. Besides  in tech‐
nical  classes  (Table B6‐7),  plywood  is  also  classified  in  terms  of  bending  strength  and 
bending modulus. The technical classes govern the scope of use depending on the pre‐
vailing climate. The additional classification of plywood panels depends on the minimum 
required  values  per  length  or  width  of  panels  for  bending  strength,  letter  “F”,  or  the 
modulus of elasticity with the letter “E”, see Table B6‐8. This means that a plywood panel 
classed  as  F 10/20 E 30/40  must  have  a  minimum  bending  strength  value  along  the 
length of fm,0 = 15 N/mm² and widthwise, fm,90 = 30 N/mm² and a minimum value for the 











F 5  8    E 10  900 
F 10  15    E 15  1350 
F 15  23    E 20  1800 
F 20  30    E 25  2250 
F 25  38    E 30  2700 
F 30  45    E 35  3150 
F 35  52    E 40  3600 
F 40  60    E 50  4500 
F 50  75    E 60  5400 
F 60  90    E 70  6300 
F 70  105    E 80  7200 
F 80  120    E 90  8100 
        E 100  9000 
        E 120  10800 




Laminated veneer  lumber  is produced using  rotary cut softwood or hardwood veneers, 
with phenol  resin used  for gluing. The  fibre direction of  the veneers  is either generally 
parallel  to  the  longitudinal  direction of  the  laminated  veneer  lumber or predominantly 
parallel and slightly (up to around 25%) perpendicular to the longitudinal direction of the 
laminated  veneer  lumber  (Example  see  Figure B6‐21).  The  veneers  within  a  layer  are 
generally  combined  using  a  scarf  or  overlapping  process.  Laminated  veneer  lumber  is 








Peeling  cracks  in  veneers allow entire  cross‐sections of  laminated veneer  lumber  to be 
impregnated, after which  it can even be used  in  locations exposed  to adverse weather 
conditions. The  strength values  required  for design are determined  in accordance with 


























Schichtfolge (5, 10 und 15 mit Trägerfuge)
























are  used.  The  veneer  sheets  are  cut  into  strips  up  to  2.50 m  long  and  around  23 mm 
wide, whereupon  the  “strands” are waxed, positioned  longitudinally and made  to  trav‐
erse a through‐feed press in a process that can generate almost unlimited beam lengths. 
A  subsequent  quality  control  process  sees  the  beams  checked  visually  and  in  terms of 
weight before delivery. Parallel strand lumber is not regulated by product standards and 
requires general  technical  approval  in Germany. PSL  (trade name Parallam)  stands out, 






LSL  is  so‐called  laminated strand  lumber and distributed under a  range of  trade names 
(including Intrallam), see Figure B6‐24. LSL is generally technically approved in Germany. 
LSL  comprises  trim  strands  of  poplar  or  aspen wood,  bonded  to  each  other  and with 
dimensions of around 0.8 mm x 25 mm x 300 mm. The raw wood is debarked before the 
machining  process  and  any  excessively  short  chips  are  discarded.  The  relatively  high 
densification and the type of adhesive allows high strengths to be attained, while there is 
also scope to manufacture a range of strength classes by changing the distance between 






























Particleboards  are  formed  by  spreading  out  relatively  small  wood  chips  sprayed  with 
adhesive on a  level underlay and then pressing, as  shown  in Figure B6‐26. The pressed 
boards are weighed, any defective portions are detected and discarded, using an ultra‐
sound device and  the  thickness  is  finally measured. The boards  then undergo  the  final 
production process, where they are conditioned, trimmed, sorted,  labelled, sanded and 
stored.  Particleboards  are  regulated  in  EN 13986  and  in  the  EN 312  product  standard. 





























adhesive,  to  ensure  they  attain  the  properties  determined  in  the  product  standards. 
Fibreboards are regulated in EN 13986 and the EN 316 and EN 622 product standards. 
Since the fibreboard designation is relatively unclear, all the relevant tables from EN 316 















boards), while  EN 622‐2  explains  the  special  technical  classes.  The additional  classifica‐









































Gypsum‐bonded particleboards  comprise  gypsum and  spruce  or  aspen particles, which 
function as reinforcement. 
Gypsum fibreboard 









of  the  gypsum core and  the paper encasing, whereby  the paper encasing  acts  to  rein‐









































much  on  the  safe  side  and  use  simplified  calculations,  or  opt  for  a more  complicated 
solution,  which  describes  the  actual  construction  response  more  effectively,  but  also 
includes a higher likelihood of errors and the risk of overlooking possible failure mecha‐
nisms. When selecting the structural model, the expected quality of workmanship must 


















cerning  structural  reliability  are  subject  to  clearly  defined  limit  states.  Limit  states  are 
those  which,  when  exceeded,  render  the  structure  no  longer  capable  of  meeting  the 




rium  of  a  structure  or  one  of  its  parts, while  failure  can  also  be  initiated  by  excessive 
deformations, rupture or loss of stability of a structural part. 















As  a  general  rule,  these  variables  are  random with  distribution  functions,  as  shown  in 
Figure C1‐2 for the effect of actions E and the corresponding resistance R: e.g. bending 
stresses and bending strength or  the normal  force  in a centrally  loaded column and  its 
buckling load. The corresponding distributions reveal the average values Emean and Rmean, 
whereby the characteristic values Ek and Rk are determined as distribution quantiles. As 
regards  the  characteristic  values  of  the  effects  of  actions Ek,  in  this  case,  although  an 
upper quantile value is usually applied (e.g. 98% quantile), applying a lower value is also 




of  failure,  namely minimising  the possibility  of  the  effect of  action E  exceeding  the  re‐
sistance R. The probability of failure is shown visually  in Figure C1‐3 and corresponds to 
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d dE R   (C1‐1)
For the serviceability limit state, it shall be verified that 
































size  and direction  of  an  action, whereupon  the  actions  corresponding  to  the  following 
symbolic expression are listed – in this case the fundamental combination of actions for 
persistent or transient design situations: 






actions  and uncertainties when determining  the  final  effects  of  actions.  Certain  partial 
safety  factors  for  actions  for  verifications,  which  govern  the  strength  of  construction 








The  first  term  in  Equation  (C1‐3)  expresses  the  design  value  of  the  permanent  action 
Gd = G ∙ Gk,  while  the  second  term  is  the  design  value  of  the  leading  variable  action 
Qd,1 = Q,1 ∙ Qk,1. The third term Qd,i = Q,i ∙ 0,i ∙ Qk,i is the design combination value of the 





Action  0  1  2 
Imposed loads  0.7 ‐ 1.0  0.5 ‐ 0.9  0.3 ‐ 0.8 
Snow loads at altitude < 1000 m a.s.l.  0.5  0.2  0.0 
Wind loads  0.6  0.2  0.0 
 
The  combination of actions  for persisting design  situations  specified  in equation  (C1‐3) 
does not apply  to accidental or seismic actions. The combination of actions  for  seismic 
design situations is as follows: 




For  such  combinations  of  actions,  no  partial  safety  factors  are  applied  and  also  lower 
combination  factors  (0 → 2).  Similarly, no partial  safety  factors are applied  to  verify 
the serviceability limit state:  





























most  softwoods does not exceed 12%  in  service  class 1  (internally)  and 20%  in  service 
class 2. For service class 3  (externally), however, no  limit value  is determined for wood 
moisture content. The five various  load‐duration classes are distinguished based on the 
accumulated  duration  of  the  characteristic  load  (see  Table C1‐4).  The  coefficient  kmod 
thus takes into consideration the effect of various moisture contents and load durations 
on the mechanical properties of wood and wood‐based products (see also Article B2). 









    1 and 2  3 
Permanent  More than 10 years  Self‐weight  0.60  0.50 
Long‐term  From 6 months to 10 years  Storage  0.70  0.55 
Medium‐term  From 1 week to 6 months  Imposed floor load  0.80  0.65 
Short‐term  Less than one week  Snow, wind  0.90  0.70 



















deformations must be  taken  into  consideration →  calculations  in accordance with  sec‐
ond order theory): 
 d k Δa a a   (C1‐10)
















Regardless  of  which  construction  materials  are  used,  the  design  must  determine  the 
range of actions which could occur during the planned service life of the structure. These 
actions  depend  on  the  form,  construction  type  and  how  the  construction  is  actually 
erected. The type of actions or the consequences of an action, which can be either static 








members  into  consideration, whereby, however,  the  resonant  component of  these ac‐




tions  for  static  calculations.  These  calculations  must  also  take  into  consideration  the 

















































applied  proportion QL  and  a  proportion QT  applied  for  only  a  short  time  (e.g.  imposed 
loads) (Hendrickson et. al, 1987, Rackwitz, 1976).  
For wood, where elapsed time plays a bigger role in determining strength than for other 
construction  materials,  special  attention  must  be  paid  to  the  chronological  change  in 
actions as well as the duration of loads. Accordingly, the structural engineer must classify 
the variable actions in the specified load‐duration classes (see also Table C1‐4). 
As  regards  their  spatial  variability,  actions  are  considered  as  either  stationary  or  free. 
Free  actions  can  be  dispersed  arbitrarily  over  the  structure  or  parts  thereof  in  spatial 
terms,  in which  case  a  design  taking  into  account  unfavourable  load  configurations  of 
free actions must be performed.  























two  characteristic  values,  one  lower  value Gk,inf  and  one  upper  value Gk,sup  should  be 
used, which  correspond  to  the  5%  quantile  or  the  95% quantile. Assuming  a Gaussian 
distribution of G, these values are determined as: 
   k,inf mean k,sup mean1 1.645 COV 1 1.645 COVG G G G          (C2‐1)











In  practice,  the  values Gk, Qk,  (0 ∙ Qk)  and  (1 ∙ Qk)  are  to  be  taken  into  consideration 
when verifying the ultimate limit state. However, when it comes to the serviceability limit 












The  permanent  actions  comprise  the  self‐weight  of  the  structural  members  and  the 
weight of all components which must be permanently supported by the structural mem‐
bers,  e.g.  partition walls,  insulations,  panels  and plasters.  To determine permanent  ac‐
tions, insights into structural configurations and the construction building materials used 
are needed. The permanent actions are calculated from the nominal dimensions of com‐
ponents  and  the  average weights  of  the  construction materials  used.  If  these  are  not 
specified e.g. in EC 1, the structural engineers should use the weights specified in accord‐
ance with  the manufacturer’s  details.  To  simplify  the  calculations  concerned,  the  self‐
weights  of  the  bracings  and  lightweight  partition walls  should  be  applied  as  uniformly 
distributed  loads,  while  a  reasonable  estimate  can  be  obtained  by  referencing  similar 
































long‐term  for  category  E  and  short‐term  for  category  H  and  the  concentrated  load Qk 
corresponds to the short‐term class. In addition to vertical loads from gravity, horizontal 









ues  sk  are  determined  by  national  load  standards,  since  they  depend  on  geographical 
locations and altitude. In addition, the structural engineer should also take into consider‐
ation  any  local  effect  caused by modifying  the  value sk.  This means e.g.  that  the  snow 
load exerted on a member may increase considerably when snow is transformed into ice, 







After analysing  the snowfall,  the snow  load  is generally considered a variable  load with 
short‐term load duration (less than a week). For the horizontal projection of the area, the 
characteristic snow load is calculated as: 
 k i kS s   (C2‐2)
The shape parameter i  takes the  influence of roof geometry on the  load configuration 
into consideration, e.g. whether the roof shape is more or less likely to cause snow slides 
or  drifts.  EC 1  defines  two  parameters i  depending  on  the  roof  pitch   (Figure C2‐2). 















no  snow  load  can  accumulate,  since  all  the  snow  slides  off.  For  double  pitch  roofs,  a 








Wind  loads  change  over  time  and are  initially  classified  based  on  the  short‐term  load‐
duration  class.  The  action  on  the  structure  can  be  perceived  as  the  combination  of  a 
quasi‐static  component  and  a  resonance  component  and  the  latter  component  in  par‐
ticular may  be  significant  for  tall  and  slender  structures,  in which  case more  accurate 
wind  verifications may be  required. Despite  this  fact,  the  resonance  component  is  less 


























The aerodynamic pressure  coefficients cpe/i  define  the wind pressure, which  impacts  at 
right angles on building surfaces. The external and internal pressure coefficients (cpe and 
cpi) are positively defined, provided the wind pressure acts in the direction of the surface, 
whereas  a negative  value means  suction on  the member  surfaces.  The  impact of wind 
direction   can  be  differentiated  using  coefficients  into  two  separate  directions,  to  be 
examined  with  the  gable  ( = 90°)  or  the  longitudinal  building  ( = 0  or  180°)  on  the 
windward  side.  The  external  pressure  coefficients  correlate  strongly  with  the  building 
shape,  while  wind  tunnel  tests  have  also  shown  higher  wind  suction  forces  in  corner 
areas of the building (Lusch, 1964). These observations spawned the distributions shown 
in  Figure C2‐3  and  Figure C2‐4.  As  an  example,  Figure C2‐3  specifies  external  pressure 
coefficients for a simple rectangular building. The values correspond to the upper value 






































































for constructions with  linear structural members such as  truss bridges,  since only  force 
and not pressure  coefficients  are  given  for  trusses.  For  trusses,  the  fullness  factor   is 
important and defined as the ratio of the projected surface of the members relative to 




said  fullness  factor.  The wind  force  exerted  on  a  structure  can  thus be determined by 
taking into consideration the tributary area or the projected reference surface of a build‐













































load combinations.  In  the ultimate  limit  state,  the  fundamental  combination  for persis‐
tent and transient situations is: 
G,j k,j k,1 0,i k,i
j 1 i 1
1.5 1.5G Q Q 
 







   k,j k,1 0,i k,i
j 1 i 1
G Q Q   (C2‐5)
Quasi‐permanent combination 
 
  k,j 2,i k,i
j 1 i 1
G Q   (C2‐6)
Certain  numeric  values  for  the  combination  factors    for  buildings  are  specified  in  
Table C1‐2. 
In  timber  structures,  structural  engineers  must  focus  particularly  on  determining  the 
critical load cases, since they depend on the modification factors kmod for the load dura‐
tion  and  the  moisture  content  and  thus  are  values  that  are  not  independent  of  the 
strengths  of  construction materials.  For  all  verifications  in  the  ultimate  limit  state,  the 
resistance must  be  determined  taking  into  consideration  the  coefficient  kmod, whereby 
the selection of kmod  is made  in accordance with  the  leading variable action Qk,1.  In  the 
event of snow or wind as leading variable action, kmod according to the short‐term load‐







case  is calculated, taking  into consideration the various values  for kmod. During this,  the 
structural  engineer must  also  take  into  consideration  any unfavourable  load  configura‐
tions. The uniformly distributed loads are generally governing when designing most struc‐


























stress  is  applied  in different directions, e.g. parallel or at right angles  to  the grain.  The 
idealised  form  of  a  tree  stem  is  deemed  to  be  cylindrical  and  orthotropic,  namely  an 
orthogonal anisotropic structure, see Article B1. Axes L, R and T reveal the longitudinal, 





stiffness properties  under  short‐term  loading. Unless  otherwise  specified,  the  specified 
values apply for European softwood with a moisture content of 10 to 15%. 
Timber  is non‐homogenous based on  its  growth  irregularities and dimensions  for  load‐
bearing purposes. The material properties (density, strength, modulus of elasticity (MOE) 
etc.)  vary widely,  even within  a  single  log  cross‐section,  as well  as  throughout  the  log 
length. Properties also vary among individual trees of the same wood species and obvi‐




ing on  to structural  timber with growth  irregularities and structural  timber dimensions, 
since only the  latter  information  is relevant for timber structures. For timber which has 

















on  the  volume  involved,  since  tensile  stress  is  strongly  identified  as  a  cause  of  brittle 
failure. This volume effect is less evident for other strength properties (for more on the 





perpendicular  to  the grain  are avoided or minimised as  far  as possible.  Knowing which 
areas of a construction are exposed to tensile stresses perpendicular to the grain is  im‐
portant,  to  instigate  the  required measures  to  reduce such  stresses,  such as  reinforce‐

















the grain direction, wood  fibres will  successively  yield until  the  load peaks, whereupon 
the specimen fails, with localised buckling of wood fibres (see Figure D1‐2). This is known 
as a local stability failure caused by shear along a sloping surface. As with tensile stress, 
the modulus  of  elasticity Ec,0  is  between 11000 and 15000 N/mm2. However,  since  the 
















If  only  part  of  the  area on  the upper  side of  the wood  sample  is  exposed  to  load,  the 
stiffness value for the wood will be higher compared to case a in Figure D1‐3 (cases b to e) 




distribution.  The maximum  load  is  attained  immediately  after  traversing  the  transition 
area  (from elastic  to plastic).  In cases c, d and e, meanwhile,  the compressive  load can 
still be absorbed, even at strain  levels  exceeding those shown in Figure D1‐3, without 
any  sign  of  failure  occurring.  Nevertheless,  the  deformation  level  rises  considerably  in 
this case, which means that for constructive reasons, it makes sense to limit the strain to 
a  specific  value, e.g. 1% of  the  cross‐sectional height or 5 mm and  to view  the  related 






























































However,  both  compressive  and  tensile  stresses  can  also  occur  under  an  angle  to  the 
grain, whereby the angle between the  load and grain directions  is  termed angle . Fig‐
ure D1‐5  shows  this  kind  of  stress.  Hankinson  (1921)  proposed  the  following  equation 
(D1‐1)  (Figure D1‐5 (b))  for  the strength values  fc, assuming  linear  interaction  (see also 
















For  small  angles   the  strength  significantly  depends  on  changes  to  the  angle.  Small 
changes  in  the  slope  of  grain  result  in  a  considerable  change  in  strength,  particularly 




  21 α cos    
  22 α sin    
  12 α sin cos     






































When using  timber  in dimensions used  in  load‐bearing constructions,  it  is  important  to 
ensure the impact of various unavoidable growth irregularities such as knots and slope of 
grain are  taken  into consideration. A knot of  “normal” size  reduces  the effective cross‐
section  of  a  member  and  results  in  localised  fibre  disturbances,  which  often,  in  turn, 





Although  in  clear wood,  the  tensile  strength parallel  to  the grain  far  exceeds  the  com‐
pressive  strength,  the  opposite  applies  for  structural  timber.  This  is  partly  due  to  the 
above‐mentioned dependency on the slope of grain (see Figure D1‐5 (a)) and partly due 
to the brittle fracture behaviour and volume effect (Article D3), which also encompasses 
all other  influences. Given  the significant  roles played by  the  load duration  (creep) and 
the moisture content, reference is made to Article B2. 
Tensile stress 







scatter  is  high  and  the  correlation weak.  The  obtained  values  also  depend  on  the  test 
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Unlike  tensile  strength,  compressive  strength  parallel  to  the  grain  is  only  moderately 
reduced  by  growth  irregularities  and  averages  from  fc,0 = 25  to  40 N/mm2.  Similarly  to 
when verifying tensile strength in the grain direction, compression in the grain direction 
is checked via a simple normal stress criterion: 
c,0,d c,0,df   (D1‐3)
Compression perpendicular to the grain 
When verifying compression perpendicular  to  the grain,  the design value of  strength  is 
increased by a factor of kc,90:  
 c,90,d c,90 c,90,dk f   (D1‐4)
kc,90  takes  into  consideration  the  type of effect,  the  splitting  risk and  the extent of  the 
deformation. Although  the value  for kc,90  is  generally 1.0, under  specific  support  condi‐
tions, the design value for compression strength perpendicular to the grain fc,90,d may be 






























When  verifying  compression  at  an  angle  to  the  grain,  equation  (D1‐6)  applies,  which 




































This  chapter  focuses  particularly  on  simple  beams;  namely  straight  beams  of  constant 
depth and without notches. The loss of strength in curved and tapered beams (Article D4) 
and  the  impact  of  notches  (Article  D5)  are  covered  in  additional  articles.  The  bending 
stress is to be verified in the critical cross‐section (e.g. square, T‐ or L‐shaped), which, for 
simple beams  in accordance with the above definitions,  is usually at  the point of maxi‐




















only needs  to withstand bending about  its minor principal axis or, when bent about  its 
major principal axis,  lateral support at narrow distances is provided so that the slender‐
ness for bending is low. 
Since  EC 5  allows  for  timber  structures  to  be  designed while  assuming  elastic material 
behaviour,  equation  (D1‐7)  can  be  used  for  the  design.  The  design  value  of  bending 
strength fm,d  is determined in this process by taking the partial safety coefficient M and 
the  modification  coefficient  kmod  (see  also  Article  C1)  into  consideration.  In  addition, 



























km  Coefficient, which takes  into account that the bending capacity of  the beam has 
not yet been attained, if, pursuant to the Euler‐Bernoulli beam theory, the stress‐
es  calculated  at  a  cross‐sectional  corner  attain  the  bending  strength.  km  is  as‐
sumed  for  rectangular  cross‐sections  made  of  solid  timber,  glulam  and  LVL  to 








































The  combinations  of  “biaxial  bending”  and  “bending  and  tension”  are  linearly  super‐
posed, while the compressive normal stresses are quadratically included when designing 
for “bending and compression”. This is due to the plastic and thus favourable response of 
wood  when  exposed  to  compressive  stresses. Moreover,  the  tension  zone  of  a  beam 
exposed  to  axial  compressive  stress  attains  lower  resulting  stresses,  meaning  it  only 
attains  bending  strength  at  larger  bending moments.  Figure D1‐7  clearly  illustrates  the 
significance  of  linear  and  quadratic  stress  superposition  (see  also  Figure D2‐5,  which 
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ed  timber,  the  shear  strength parallel  to  the grain  is  considerably  lower  than  that per‐
pendicular to the grain, in which case fibres would have to be severed in the event of a 
shear fracture. Accordingly, shear parallel to the grain (longitudinal shear) is decisive for 
design. This  article only  covers  longitudinal  shear  in  solid  timber and glulam members, 
while rolling shear, particularly relevant for cross‐laminated timber members, is covered 
in Article D7. 
Torsional  stresses  occur  when  a  member  is  twisted  by  an  external  load.  This  can  be 
caused by e.g. eccentric forces applied perpendicular to the member axis. One example is 
































 ef crb k b   (D1‐17)




be  taken  from  the  corresponding  applicable  product  standards  (e.g.  EN 338  for  solid 






















total  shear  force may be disregarded. Accordingly,  instead of  increasing  shear  strength 
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where h ≥ b and   is a  factor depending on  the  ratio h/b.  Timoshenko  (1955) specifies 
the following values for :  
Table D1‐1  Values for . 
h/b  1.00  1.50  1.75  2.00  2.50  3.00  4.00  6.00  8.00  10.00   
 0.208  0.231  0.239  0.246  0.258  0.267  0.282  0.299  0.307  0.313  0.333 
 
The  distribution  of  torsional  stresses  along  the  principal  axes  of  rectangular  cross‐







 tor,d shape v,dk f   (D1‐20)
In equation (D1‐20), fv,d  is the design shear strength. While the factor kshape depends on 
the cross‐sectional shape, EC 5 specifies values for circular and rectangular cross‐sections 
(improved equations  for kshape  in  EC 5 Amendment A2).  The use of kcr  is  not  stipulated 
here,  although  this  is  a  point  open  to  debate,  since  shear  stresses  are  also  exerted  in 
parallel to possible crack planes when torsion applies. 
Combination of shear and torsion 
In  some  cases,  both  shear  and  torsion  are  exerted  on  a  cross‐section,  although  there 
have been few investigations into this phenomenon and knowledge in this area remains 
limited.  EC 5 does not  provide  any pointers  for  this  combined  stress  state,  but  the NA 
includes the following design equation: 
   
            
2 2
y,dtor,d z,d
shape v,d v,d v,d
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sive  and  bending  stress  imposed  on  columns,  compressive  and  bending  stresses  on 
beams also lead to stability problems. This is called lateral torsional buckling and is sub‐




flexural  buckling  and  is  shown  in  Figure D2‐1.  The  load‐bearing  capacity  of  a  slender 
structural member when exposed  to  compressive  stress  thus depends not  only  on  the 
strength of the construction material itself, but also particularly on its bending stiffness. 
The key material properties determining the  load‐bearing capacity of a wooden column 











uses  buckling  curves  to  take  the  lower  load‐bearing  capacity  of  an  actual  column  into 
consideration compared to a column of unlimited rigidity, which means stability design is 
performed  via  compressive  stress  analysis with  reduced  compressive  strength.  The  ex‐
tent to which the load‐bearing capacity declines particularly depends on the slenderness 
of the corresponding member and was derived based on a column hinged at both ends 
(Figure D2‐1).  For  members  supported  otherwise  or  structural  systems  such  as  portal 
frames,  this method  can  be  used,  providing  the  buckling  length  has  been  determined 





into  two groups. The  first  group  comprises  the  column dimensions,  the  support  condi‐
tions and the construction material properties, which, in turn, are dictated by the selec‐
tion  of  a  strength  class,  the  prevailing  climate  (→ service  class)  and  the  load  duration 
class of  the governing  load case. The parameters  included  in  this  first  group are either 
determined by the structural engineer or at  least known to the same and the engineer 









The  extent  of  initial  curvature  for  columns made  of  glulam  or  LVL  is  limited  to  1/500, 
while the figure for columns made of solid timber is limited to 1/300 of the length (EC 5 
Section 10.2). The buckling coefficients were determined within these limits, whereby in 
actual  constructions, eccentricity was determined, with  its  statistic distribution used as 
input. Deviations of  the nominal cross‐sectional dimensions are  limited for solid  timber 
members to tolerance class 1 in EN 336 and for glulam members to the values in EN 390. 













(see  also  Figure D1‐1).  For  European  conifers,  the  shape  of  the  stress‐strain  curve  de‐
pends particularly on the following properties (Glos, 1978): density, knot size, compres‐
sion  wood  proportion  and  moisture  content.  Glos  (1978)  put  forward  mathematical 
relations  between  these  properties  and  the  shape  of  the  stress‐strain  curve,  for  both 





In general, buckling  curves  reveal  the  impact of  slenderness on  the characteristic  load‐
bearing capacity of columns hinged at both ends. In this context, each value of a buckling 
curve  corresponds  to  the  characteristic  load‐bearing  capacity  of  columns  of  the  corre‐
sponding slenderness ratio. The slenderness ratio  is defined as the ratio of the buckling 
length  to  the  radius of gyration and various approaches are available  to determine  the 




buckling  curves  in  EC 5  (Blass,  1987;  Blass,  1988a;  Blass,  1988b).  It  involves modelling 
columns  by  assigning  them  material  properties  and  geometric  imperfections  that  are 
based on observations on real columns. This means that the strength and stiffness values 
and  the  extent  of  initial  curvature  or  deviations  of  the  nominal  cross‐sectional  dimen‐
sions  for  a  specific  column are  selected  at  random. Of  course,  the assigned properties 
must  be  realistic, which  also means  that  the  existing  correlations  between  the  various 
assigned  properties  must  be  taken  into  account  in  the  simulation  process.  This  also 











teristic  value  corresponds  to  a  point  of  the  buckling  curve  (see  Figure D2‐2).  If  corre‐
sponding simulations and load‐bearing capacity calculations are also performed for other 
slenderness  ratios,  the  resulting  characteristic  values  reveal  the  course  of  the  column 
load‐bearing capacity depending on the slenderness ratio (buckling strength). Figure D2‐3 











































istic  load‐bearing  capacities  with  the  corresponding  approximation  curve.  The  load‐
bearing  capacity  calculations  for  the  simulated  columns  took  place  in  accordance with 
second order plasticity theory; taking the plastic deformation potential of the wood when 
exposed  to  compressive  stress  into  consideration.  This  approach  spawned higher  load‐
bearing  capacities  than when  applying  second  order  elasticity  theory, where  the  load‐
bearing capacity is deemed already attained, when the compressive strength level of the 
wood is attained at the edge of the critical cross‐section. However, when applying plasti‐





















cross‐sections.  The  straight  line  shows  the  load‐bearing  capacity  assuming  elastic  and 
brittle behaviour, while the solid curve represents the characteristic load‐bearing capaci‐
ty,  taking  the  plastic  deformation  capacity  of  the wood  under  compressive  stress  into 
consideration. The dashed line is the design rule in accordance with EC 5 for a combined 
stress comprising normal force and bending moment, when there is no risk of buckling or 




linear  relationship  for  very  slender  members.  When  assessing  compact  columns  with 










































































In  all  remaining  cases,  namely  for  larger  slenderness  ratios,  stresses  should  meet  the 
following conditions, whereby the reduced compressive strength now used is in accord‐
ance with Figure D2‐4 and linear interaction is assumed: 
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ling  length  is  used.  Verifications  performed  in  accordance with  buckling  curves  are  in‐











compression  member  (see  Figure D2‐6).  For  practical  applications,  an  effective  length 
factor  = ℓef/L  is often used, which  indicates  the ratio between buckling  length ℓef and 
the  actual  length  L  of  the  member.  Figure D2‐7  shows  the  four  Euler  buckling  cases, 
whereby  the buckling  length ℓef  is  specified  for  the various  ideal  support  conditions.  In 
Annex 3, the second Euler case (column hinged at both ends) is derived for example. 
The NA, meanwhile, specifies approximate solutions for buckling lengths of various struc‐
tural  systems.  In  cases  in  which  the  applicable  limits  of  approximate  solutions  are  ex‐











































































 ( ) ( )M x N y x   (D2‐9)
and the differential equation of the deflection curve as: 
    ( )E I y M x   (D2‐10)
which results in the differential equation 


















        ( ) ( ) ( )rM x N y x K y x   (D2‐14)
the following buckling condition results: 





( ) tan( ) 1
E I
K
    (D2‐15)
There is no analytical solution to equation (D2‐15). However, for 
   
2 2






















































The  same  procedure  can  also  be  used  to  determine  effective  length  factors  for  other 






The  first  step when  designing  beams  is  to  ensure  sufficient  load‐bearing  capacity  and 






beam  when  subjected  to  bending  stress  on  the  vertical  plane.  This  behaviour,  which 
involves the beam laterally deviating and twisting in the process, is known as lateral tor‐
sional buckling. This type of instability is comparable to a column buckling when subject 
to axial  (compression)  force, since the stress  imposed on the beam in  its stiffer vertical 
plane causes failure due to buckling from this plane, in a less stiff direction. 
The bending moment, under which the ideal beam is rendered unstable, is known as the 
critical moment, equations  for which can be  taken  from textbooks,  such as  those  from 
Timoshenko  and Gere  (1961).  The  critical moment  used  in  EC 5  is  derived  in  Annex  4, 
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lent  uniform moment  or m‐factor.  It  is  a measure  denoting  the  influence  of  individual 
moment  diagrams  compared  to  the  basic  case  with  a  uniform  moment  diagram.  The 
values of the m‐factor for certain load cases are listed in Table D2‐1. 
In general,  the more  the moment diagram deviates  from the uniform case,  the greater 
the  lateral  stability.  In  EC 5,  rounded m‐factors  are  used; m = 0.9  for  simply  supported 
beams with a uniformly distributed load and 0.8 for a centrally placed concentrated load. 
Cantilever beams with a uniformly distributed load have an m‐factor of m = 0.5, while for 
cantilever  beams  with  a  concentrated  load  at  free  end, m = 0.8.  The  NA  cites  certain 
additional factors for structural systems and load cases, with which effective lengths can 
be  determined  (Table  NA.25).  The  location  of  the  load  in  the  beam  height  is  also  im‐


















by  installing  bracing  members.  The  main  requirements  are  sufficient  stiffness  of  the 
bracing  to  effectively  prevent  lateral  deformations  of  the  beam  and  sufficient  load‐


































Similar  to  the  kc  values  for  columns,  the  strength  of  beams  is  also mathematically  re‐
duced by a coefficient kcrit, which  is determined from the relative slenderness rel,m and 
the  above‐defined  critical  bending  stress m,crit.  The  coefficient  kcrit  was  defined  on  a 
completely  different  basis  than  the  coefficient  kc.  The  values  for  kcrit  were  derived  for 
elastic  systems,  homogenous material  and  fixed  eccentricity e  of  ℓ/500  (see  Annex  4), 
while to derive kc, second order plastic theory assuming stochastically dispersed eccentri‐




















 m,d crit m,dk f   (D2‐24)
For rel,m ≤ 0.75, the beam is not at risk of lateral torsional buckling: 
crit 1k   (D2‐25)
For 0.75 < rel,m ≤ 1.4: 





































     
2
m,y,dc,0,d
c,z c,0,d crit m,y,d
1
k f k f

  (D2‐29)
With  a  simultaneous  occurrence  of  bending moments  in y  and  z‐directions  and  aspect 
ratios of h/b ≤ 4,  the  following equations apply  according  to  the NA  (the coefficient km 
from equations (D1‐9) to (D1‐14) is not applied in this case): 
 
      
2
m,y,dc,0,d m,z,d
c,z c,0,d crit m,y,d m,z,d
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rials with brittle  failure. Although wood  is neither homogenous nor  isotropic,  the Weibull 
theory can also be applied to wood (Colling, 1986). Denzler (2007) also cites further theo‐








(1939), who examined brittle material  such as  concrete. This  theory  states  that  “A  chain 
exposed to tensile stress is as strong as its weakest link.” To explain this theory, we consider 
a unit volume subject to tension, the failure probability Pf of which is given by: 
f ( ) Probability(strength )P F       (D3‐1)



















               s s s s f f f(1) (2) ... ( ) 1 (1) 1 (2) ... 1 ( )P P P P N P P P N   (D3‐2)
Ps is the probability of survival of the system and Ps (i) is the probability of survival of an 
individual element i. Based on equation (D3‐2) and assuming that the unit volumes show 
the  same  probabilities  of  failure  and  that  the  occurrences  of  failure  are  independent 
among all unit volumes (the power of which can be expressed with the exponent N), the 
resulting probability of failure of the system is: 
             ln(1 ( )) ( )f s1 1 1 ( ) 1 e 1 eN N F N FP P F     (D3‐3)
The simplification applies, since F() is small. 
We now assume  that  the  lower  tail  of  the  strength distribution of  a  unit  volume  (F() 
from Figure D3‐1) may be adapted to an exponential function with a lower limit value 0, 
namely 








     (D3‐4)
The probability of failure of the system, namely a structural member comprising multiple 
infinitesimally small unit volumes dV, can then be expressed as follows: 
         

   
00 d








If we now assume constant  stress distribution  in  the member  volume, equation  (D3‐5) 
can be simplified as follows: 
   
  
0










tion. When k = 1  for example,  the exponential distribution  is obtained and for k = 2 the 
Rayleigh distribution, while the parameter m is the scale parameter. However, the three‐
parameter Weibull distribution (D3‐6) depends not only on the parameters k and m, but 



































specimens. For  the  test  specimen of volume V1 and a given probability of  failure Pf(1) 
under tensile stress 1 and a second test specimen with volume V2 and Pf(2) under ten‐
sile stress 2, a comparison of the characteristic strength values of both volumes results in: 
               
     
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1 2 2 1
f 1 f 1 1 2
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   
  
*







  * ( , , ) dk
V
V w x y z V   (D3‐10)
This method used to calculate the influence of stress distribution was applied by Larsen 
(1986) and Colling (1986), to estimate the influence of volume and stress distribution on 
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Numerous  published  test  data  has  emerged  to  explain  the  size  effect  for  timber,  but 
some  of  the  results  are  contradictory  (Barrett  and  Lam,  1992;  Madsen,  1992),  which 
could be for the following reasons: 






This  assumption may  not  apply  to  all  wood  species,  however,  particularlyif  the 
knots are not dispersed at random within the wood volume. 











Above all,  to  take  the strong anisotropy of  the wood  into consideration,  the size effect 
according  to  Weibull  was  subdivided  into  respective  length  and  depth  effects.  In  Ta‐
ble D3‐1,  the  following parameters are  listed  for  the size effect when bending stress  is 
applied. 
The length factor SL (namely members of the same height h1 = h2) results from: 
   
    
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The  size  factor  SR  (namely members with  a  constant  span  to  depth  ratio  L1/h1 = L2/h2) 
results from: 

           
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laminated  timber,  a  value SR  of  0.12  (Frese  and Blass,  2009) was determined.  The  size 
effect for glued laminated timber is smaller than for solid timber, since ultimately, the so‐
called “lamination effect” increases strength (lamination effect see Section B6.2). 





  SL  Sh  SR 
Barrett and Lam (1992), solid timber  0.17  0.23  0.40 
Madsen (1992), solid timber  0.20  0.00  0.20 
Ehlbeck and Colling (1990), glulam  0.15  0.15  0.30 
 
Table D3‐2  Size factors for tension, solid timber. 
  SL  Sh  SR 
Barrett and Lam (1992)  0.17  0.23  0.40 






somewhat  lower  for  glulam,  around  0.1.  Both  these  values  are  echoed  in  the  height 
factor kh, which was already addressed in Section D1.1 and which is applied when estab‐
lishing strength values for tension parallel to the grain and bending. 
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maximise  interior  space  or  reduce  the  height  of  exterior  walls  at  supports.  The  most 
frequently  used  beam  shapes  are  single  and  double‐tapered  beams,  curved  beams  of 
constant depth,  fish‐bellied beams and pitched cambered beams  (see Figure D4‐1) and 
here,  fish‐bellied,  double‐tapered  and  pitched  cambered  beams  optimise  the  use  of 
materials, since their depth follows the moment diagram. Many beam shapes also offer 
the benefit of allowing secondary components or roof diaphragms to be directly applied 



























Section  26.7).  Accordingly,  the  bending  stresses  in  the outer  fibres  can be determined 
more simplistically in accordance with the Euler‐Bernoulli beam theory. 
x z






























In  addition  to  the  geometry,  the  anisotropy  of  the wood  also  has  an  impact  on  stress 
distribution,  although  this  impact  cannot be properly  recorded with  the Euler‐Bernoulli 





additionally  to  the  axial  stresses,  also  subject  to  tranverse  and  shear  stresses  Z  and  
zx depending on the taper angle   (Figure D4‐2),  this means the activation of very  low  
Members with variable cross‐sections or curved shapes 
207 
stiffness and strength values at  the  tapered edge when normal  stress perpendicular  to 






beams with  variable  cross‐sectional  depth,  it  is  important  to  identify  the  critical  cross‐
section,  in which bending stresses peak. The strength of  the beam  in Figure D4‐3 must 
















Double‐tapered  beams  (Figure D4‐5)  represent  an  expansion  of  single‐tapered  beams, 




perpendicular  to  the  grain  and  bending  stress  in  the  apex  cross‐section  must  also  be 
checked. This bending stress depends on the taper angle , as calculations using aniso‐
tropic plate theory have shown (Blumer, 1979). Both additional stress components must 
















Unlike  single  and  double‐tapered  beams,  curved  beams  with  a  constant  cross‐section 
have no  tapered edge  (and  thus no  cut wood  fibres)  and no  variable depth. However, 









































of  the  wood,  which  means  the  bending  stresses  increase  at  the  inner  edge  (Blumer, 
1979). For curved beams, the rule is that the bending stresses in the apex cross‐section 
must  be  checked,  the  size  of  which  varies  depending  on  the  radius  of  curvature.  The 





However,  bending  moments  in  curved  and  apex  areas  of  double‐tapered  beams  also 
generate  stresses  perpendicular  to  the  grain.  Figure D4‐8  shows  the  apex  area  of  a 
curved beam subject  to a constant moment and specifying the tensile stresses perpen‐
dicular  to  the  grain  forming.  These  tensile  stresses  also  form  due  to  climate‐related 






















































Taking the simplified assumption of a  linear  longitudinal stress distribution,  it  is easy to 




chord and  the  stresses  involved cannot be  ignored. Given  the generally  large apex vol‐
ume in curved and double‐tapered beams and the fact that tensile stresses perpendicular 
to  the  grain  cause  brittle  failure,  the  influence  of  volume  and  stress  distribution  on 
strength must be  taken  into  consideration,  see Article D3.  The maximum  tensile  stress 
perpendicular to the grain max t,90 in the apex cross‐section, can, like bending stress, be 









































For double‐tapered beams with  reduction kℓ depending on  the  taper angle  of 
the  upper  chord,  for  curved beams with  reductions  kℓ  and kr  depending  on  the 
curvature,  pitched  cambered  beams  like  curved  beams,  although kℓ  additionally 
depends on the taper angle  of the upper chord. 
 Verification of tensile stresses perpendicular to the grain in the apex cross‐section: 
For double‐tapered beams with  reduction kp depending on  the  taper angle  of 
the upper chord, for curved beams with reduction kp depending on the curvature, 
for pitched cambered beams with reduction kp depending on the taper angle  of 






Single‐tapered  beams,  like  that  shown  in  Figure D4‐9,  must  be  verified  at  the  cross‐



























If  other  load  configurations  apply  or  if  the  characteristic  bending  strength  value  is  in‐
creased by  the  factor kh  for beam depths under 600 mm,  the maximum value  is deter‐





















 m,α,d m,α m,α,dk f   (D4‐5)
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perpendicular  to  the  grain  at  the  supports  and  bending  stresses  in  the  critical  cross‐
section, must also be conducted for double‐tapered, pitched cambered, fish‐bellied and 
curved beams, whereby the depth of curved beams tends not to vary, meaning the criti‐
cal  cross‐section  for  verifying  bending  stress  is  usually  at  the  point where  the  bending 
moment peaks. As well as verifying bending stress at the critical cross‐section, for double‐





























































     
           
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1 ap ap1 1.4 tan 5.4 tank        
2 ap0.35 8 tank     
2
3 ap ap0.6 8.3 tan 7.8 tank        
  24 ap6 tank   
in ap0.5r r h    
The coefficient kℓ  is  reduced for double‐tapered beams to  the  factor k1, which  is solely 
dependent of  the  taper angle  of  the upper chord. All  factors were determined using 
regression equations based on the work of Blumer (1979). 
The verification is established as follows: 
 m,d r m,dk f   (D4‐10)
The coefficient kr required in the verification has already been addressed and takes into 
consideration  the stresses generated prior  to bonding due  to  the bending of  individual 
lamellae  for  curved  beams  with  small  radii  of  curvature.  It  is  determined  as  follows, 
where t = lamellae thickness: 
For rin/t ≥ 240:  
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5 ap0.2 tank    
2
6 ap ap0.25 1.5 tan 2.6 tank        
2





kdis  and kvol  to  be used here  take  the  influence of  stress distribution  (dis = distribution) 
and volume into consideration, see Article D3: 
  t,90,d dis vol t,90,dk k f   (D4‐15)
The factor kdis takes into consideration the distribution of tensile stresses perpendicular 
to  the  grain  in  the  stressed  volume.  The  factor  kdis  is  assumed  to  be  1.4  for  double‐
tapered and curved beams and 1.7 for pitched cambered beams.  
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The  specified  tensile  stress  verifications  perpendicular  to  the  grain  (equations  (D4‐15) 
and (D4‐18)) for the apex area of curved, double‐tapered and pitched cambered beams 





pre‐existing  external  forces.  Accordingly,  the NA  recommends  that  such  beams  should 
always be  reinforced  to  take account of additional  climate‐related  tensile stresses per‐
pendicular to the grain. For reinforced beams, the verifications for reinforced members, 



















the  construction  as  early  as  the design  stage. One way  this  can be done  is  using  truss 
structures instead of solid girders with large depths, although it is not always possible to 





































Moisture  content  changes  can generate considerable additional  stresses,  compounding 








for  notched  members  are  based  on  concepts  from  fracture  mechanics,  stress‐based 
verifications  are  performed  for  members  with  holes  in  accordance  with  the  NA.  The 
following  sections  initially  explain  the  fundamentals  of  fracture mechanics  as  a  design 
format for notched members, whereupon the design format  for members with holes  is 








ture  stress, which  equates  to  the  strength  of  the material  itself.  However,  the  theore‐
tically  infinite  stresses  at  the point where  said  stress peaks make  this  impossible. With 
this  in  mind,  determining  the  load‐bearing  capacity  involves  either  a  combination  of 







dence of  fracture,  involving  separation and  consequential  loss of  contact between  two 
parts  of  a  body,  is  relevant  to  fracture  mechanics.  From  an  engineering  perspective, 
conversely,  it  is more  important  to  calculate  the  extent  of  the  load, which  causes  the 
fracture.  As  a  general  rule,  fracture  mechanics  differentiates  three  different  kinds  of 
crack opening, see Figure D5‐3. 










requisites  coincide and at  this point, we  focus  solely on  the  second method. Analysing 
cracks  as  part  of  linear‐elastic  theory  is  often  referred  to  as  linear‐elastic  fracture me‐
chanics. Other models  attempt  to  take  the non‐linear  behaviour  of  the material  in  the 
vicinity  of  the  crack  tip  into  consideration,  particularly  the  fracture  process  and  crack 
growth, which  take  place  in  the  fracture  process  region  immediately  behind  the  crack 
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W F u   (D5‐1)
whereby u represents the deformation at the point of loading. 
The area of the longitudinal crack can now be considered a system of two cantilevers of 
















































b a b E I
  (D5‐5)
If  the  force  F  is  so  large  that  the  crack  begins  to  propagate,  this  signals  that  G  has 
reached its critical value Gc and this value corresponds to the potential of the material to 




 cG G   (D5‐6)
which  elicits  the  fracture  load  Fc  with  G  in  accordance  with  equation  (D5‐5)  (where 
I = b ∙ (h/2)3/12): 












 The  material  properties  which  dictate  the  resistance  to  crack  propagation  are 
present in the modulus of elasticity E and fracture energy Gc. The tension strength 
perpendicular to the grain of the material is not required to determine Fc. 
 The  load‐bearing  capacity  is  heavily  dependent  on  the  dimensions,  namely  the 













Using  the  above  described  method  shown  as  an  example,  the  force  Fc  during  crack 
growth can be calculated for a loaded member and with an end crack in accordance with 
Figure D5‐5 (a) (Gustafsson, 1988):  




















Equation  (D5‐8)  also applies  to  rectangular notches  (Figure D5‐5 (b))  and  various notch 
types  in accordance with Figure D5‐1 (g, h and  i), but not Figure D5‐5 (c). Compared  to 
equation  (D5‐7),  when  deriving  equation  (D5‐8),  various  other  geometries  were  also 
taken into consideration via the factors and  and the deformation u was determined, 
not only due to bending stress (equation (D5‐2)), but also shear deformations and a semi‐
rigid  clamping  of  the  cantilever.  Here,  it  was  assumed  that  the  individual  deformation 
components can be superposed, namely utotal = ubending + ushear + urotation. For small notch‐
























moisture  content.  The  coefficient  of  variation  of  a  test  series  is  around  20.  Table D5‐1 
clarifies  the actual  low strengths of notched beams, even under  favourable  conditions. 
Moreover,  also  clarified  is  the  significant  extent  to  which  strengths  are  influenced  by 








































































Equation  (D5‐8) was modified  to develop a  simplified design equation  for EC 5  (Larsen, 
1992). The ratio E0/Gv was set to 16. In addition, the introduction of the “new” material 
parameter  Gc  was  avoided  by  assuming  that  0 c E G  is  proportional  to  the  shear 
strength  fv  of  the  material.  The  corresponding  proportionality  constant  kn  was  deter‐
mined by testing. A range of constants emerged for solid timber, glued laminated timber 
and LVL and the final simplified form of the equation (D5‐8) elicited the factor kv shown 
in equation (D5‐10).  In addition, via  tests  (Riberholt et al., 1991) a  function f(i) was de‐
termined, which allowed the influence of the chamfer i (Figure D5‐5 (c)) to be taken into 
consideration.  Through  these  considerations,  in  EC 5,  the  risk  of  a  crack  growth  in  a 
notched member can be taken into consideration through a formal reduction by a factor 
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The  actual  fracture mechanics  background  is  no  longer  visible  in  equations  (D5‐9)  and 
(D5‐10), the verification was formally converted in a shear stress verification. 









































The NA  regulations  stipulate  that  non‐reinforced,  notched beams may only  be  used  in 
service classes 1 and 2 and that notches in service class 3 must be reinforced (see Article 
D8).  The  background  to  this  rule  corresponds  to  the  regulation  for  curved,  double‐
tapered and pitched cambered beams.  In addition to external  forces  (e.g. dead weight, 
wind  or  snow),  climate  fluctuations  intensify  tension  perpendicular  to  the  grain  in  the 
area of the notch. These tensile stresses perpendicular to the grain, generated by swell‐























reinforced  holes  in  glulam  and  LVL,  which  must  not  be  subject  to  systematic  tension 
perpendicular to the grain in the hole area. Similar to the regulations for notched beams, 




neath  the hole  (Figure D5‐7). Unlike  the  fracture mechanics design  format  for  notched 







t,90 t,V t,M F F F   (D5‐11)
The  shape  of  the  hole  also  influences  failure  and must  be  taken  into  consideration  in 




The  shear  stresses  occurring  in  a  rectangular  beam  without  a  hole  are  shown  in  Fig‐
ure D5‐8 schematically. Via the crack propagation path, a portion of the shear force, Ft,V, 
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The equation specified  in the NA corresponds precisely to equation (D5‐13), Ft,V,d  is  the 
design value component of the shear force Vd:  
 












































      (D5‐15)
The  format  shown  in equation  (D5‐15)  indicates  that  the moment component  is deter‐
mined from the ratio of the bending moment M at the critical cross‐section to the edge 
distance  of  the  crack  to  be  expected;  the  coefficient    was  iteratively  determined  as 
0.008. In the NA, in turn, the design value Md of the critical bending moment is used, to 
determine the design value of the moment component Ft,M,d. 
For  rectangular  holes  therefore,  the  required  height hr  is  the  smallest  value  of  the  re‐
maining  height  underneath  or  above  the  hole, h = min(hro; hru),  since  this  is where  the 
tensile  stresses  perpendicular  to  the  grain  peak  and  hence where  cracks  emerge.  This 
regulation  is  excessively  conservative  for  circular  holes,  since  the  maximum  tensile 
stresses perpendicular to the grain only occur at the point, at which the circle diameter is 
at an angle of 45°. The following applies in this case: 
 r ro d ru dmin 0.15 ; 0.15h h h h h       (D5‐16)
Using  the design value  for  tensile  force perpendicular  to  the grain Ft,90,d, determined  in 
accordance with  equation  (D5‐11),  the  tensile  strength  perpendicular  to  the  grain  can 
thus be verified:  











not uniformly dispersed over  the area b ∙ ℓt,90, but  the  tensile stresses perpendicular  to 
the grain peak in the hole corners, similar to a notch corner, see Figure D5‐2. These stress 
peaks  are  taken  into  consideration, whereby  in equation  (D5‐17)  the  tensile  force per‐






























This  article  explains  the  design  of  glued  composite  components  regulated  in  EC 5 with 
thin  webs  or  thin  flanges.  At  this  point,  determining  internal  forces  is  crucial  and  ex‐



































While  the  webs  are  relatively  thin  compared  to  flanges  in  I‐joists  and  box  girders, 
stressed skin panels are frequently seen in the form of beams with thick webs and thin 
flanges.  For  both  component  types,  thin‐webbed  and  thin‐flanged  beams,  linear  strain 
distribution over beam depth is assumed, although shear deformations in the flanges of 





eration during  the design. Meanwhile,  if  the materials used also exhibit differing  creep 
behaviour (various creep coefficients kdef, see also Article B2),  this should also be taken 
into consideration during the design. In such cases, the stress distribution for the instan‐

















cient should be used  for  the quasi‐permanent  load component. For  load combinations, 
2 may be proportionally weighted. 
D6.1 Glued thin‐webbed beams 







lumber  (LVL). Their main  function  is  to absorb stresses generated by bending moments 
and axial  forces. Given the generally small dimensions of the flanges,  it  is  imperative to 
ensure that the material has few and minimal defects. 
The  web  can  be  made  of  various  types  of  wood  materials,  such  as  plywood,  parti‐












Glued,  thin‐webbed  beams  are  normally manufactured  on  an  industrial  scale  and  it  is 
crucial to ensure the correct gluing temperature to optimise the joint between the web 




Glued  thin‐webbed  beams,  in  relation  to  their  dead  weight,  have  exceptional  load‐
bearing  capacity  and  stiffness, while  their  low weight  also  facilitates  transport  and  as‐
sembly. Moreover, using tools, they can be easily processed by hand. As a general rule, 
these beams can be used instead of solid timber beams. Glued thin‐webbed beams are 




building  equipment.  The  construction  depth  also  guarantees  sufficient  room  for  any 
insulation material  that may  be  required.  In  countries  subject  to  cold winters,  the  re‐
quired insulation thickness for the cross‐sectional dimensions of studs is a crucial param‐
eter and here, if a glued thin‐webbed cross‐section is used, the proportion of insulation 











buckling.  For  beams  used  as  simply  supported  beams  in  floors,  meanwhile,  the  joint 
between  the  compression  flange  and  floor  panel  generally  suffices  to  prevent  lateral 









ticity.  Since a beam may be made of materials  including various moduli of elasticity,  this 

























The  effective  cross‐sectional  area  (index  f = flange,  index  w = web)  is  thus  determined 
using a weighted web surface: 
































ference here  is  that  the moduli of elasticity are no  longer  constant. Given  that  fact,  to 
now  take  account  of  a  full  cross‐section  and  a  single modulus  of  elasticity,  the  cross‐
sectional  values have  to be adapted,  to  take  the differences  in  stiffness and hence  the 
different  deformation  behaviour,  into  consideration.  As  a  reference  value  E0  for  the 
modulus  of  elasticity,  the modulus  of  elasticity  of  the  key material,  the  flanges  in  this 
case, is often used. The individual areas can then be converted into effective areas using 
the ratio of the moduli of elasticity Ei/E0: Aef,i = Ei/E0 ∙ Ai. The effective second moments of 




















ty  of  the  compression  flange,  equation  (D6‐4)  must  take  into  account  the  distance  yc 
between the centre of gravity and the neutral axis of the beam (tension flange analogous): 









termined.  For  symmetrical  cross‐sections,  this  is  trivial  and  ymax = h/2  with  the  beam 
depth h (see equations (D6‐23) and (D6‐24) for an exemplary derivation of the position of 
the neutral axis). 
The calculated  stresses must now be  compared with  the design  strength  values of  the 
compression flange: 




determined  (particularly  conservative  for box girders)  in accordance with EC 5 with  the 
following slenderness ratio z (steps: z → rel → kz → kc): 
 
     
 
 
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ℓc is the distance between the lateral supports of the compression flange, while b is the 




The  web  must  particularly  absorb  shear  stresses  generated  by  shear  forces,  although 
proportions of the bending moment and axial forces generate additional normal stresses 






















    (D6‐9)
To  calculate  the  axial  stresses w  in  the web,  the  first  task  is  to  determine  the  flange 
stresses f at the point at which w should be calculated. This  is performed similarly to 
the equations (D6‐4) and (D6‐5): 























w,c,max,d w,c,df   (D6‐12)
The maximum stress in the tension zone of the web is correspondingly calculated as:  
 




























w,v,Ed w w v,0,d w w
w
f,t f,c2





35 1 for 35 70
h h
F b h f h b
h
h h
F b f b h b
h
  




































mean,d v,90,d f ef
0.8
ef
























While  this  uneven  distribution  can  be  ignored  up  to  a  glue  line  depth  hf  of  4 ∙ bef,  at 
greater flange depths, either the shear stress has to be increased or, as shown in equa‐





The  previous  section  focused  on  glued  components  with  thin  webs  and  thick  flanges. 
However,  glued  components with  thin  flanges  also  exist,  for which  a  potential  stability 
failure  of  the  flanges  (buckling)  as well  as  their  shear  deformations,  both  due  to  their 
significant  slenderness, must  be  taken  into  consideration.  (Glued)  stressed  skin  panels 
(Figure D6‐3) can be considered thin‐flanged beams when considering effective tributary 
areas. The glued joints between the webs and flanges (sheathing) are deemed rigid in the 
assessment. Consequently and also at  this point, a  linear  strain distribution  is assumed 
over the depth of the composite component, Figure D6‐4 (b). The joints between flanges 
and web are also frequently implemented with mechanical fasteners, whereupon the slip 
between  flanges  and  web must  be  taken  into  consideration  when  stresses  are  deter‐
mined,  as  in  Figure B6‐4 (d).  Although  such mechanically  jointed  elements  do  not  con‐












Shear deformations  in  the plane of  the  flanges mean the normal stresses  in  the centre 
plane of the flanges are not uniformly distributed (see Figure D6‐5). The extent to which 
flanges contribute to bending stiffness or bending capacity of the composite component 
thus  declines with  increasing  lateral  distance  from  the webs.  The  extent  of  this  stress 
reduction particularly depends on the ratio of the bf/ℓ and E/G values and here, bf repre‐
sents  the  clear  distance  between webs, ℓ  the  span, E  the modulus  of  elasticity  of  the 
flange  in  the  direction  of  the webs  and G  the  shear modulus  of  the  flange,  while  the 












The  derivation  of  the  effective  flange width  taking  into  consideration  the  shear  defor‐
mations  of  flanges  is  specified  in Möhler  et  al.  (1963)  and  the  resulting  ratio  obtained 
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the concept of effective  flange width  is used. Here,  the effective  flange width bef  is de‐
fined  as  the width  of  a  fictitious  flange,  in which  the  normal  stresses  in  the  centre  of 
gravity of the flange calculated with the Euler‐Bernoulli beam theory correspond to the 
related maximum value in accordance with the correct theory (Möhler et al., 1963). The 
entire  normal  force  in  the  flange  as  well  as  the  section modulus  of  the  overall  cross‐
section  remains  identical  in  both  cases  (Beam  theory  and  correct  theory).  In  EC 5,  the 
approximation values for the effective flange width bef for internal webs are specified as 
follows (for notations, see Figure D6‐6):  
ef c,ef w ef t,ef worb b b b b b      (D6‐20)
The corresponding approximation equation for edge webs is:  







the maximum value  calculated  in  accordance with  equation  (D6‐19) which  takes  shear 
deformation  into  consideration. Moreover,  bc,ef  should  not  be  assumed  to  exceed  the 




























































bf  should be assumed as not exceeding double  the effective  flange widths bc,ef and bt,ef 
determined while taking buckling into consideration (Table D6‐1). For thin‐flanged beams 
with nailed or stapled  joints between flanges and webs,  the withdrawal capacity of  the 
fasteners must be sufficient to prevent any buckling of the flanges. 
Verification 
Thin‐flanged beams  (stressed  skin panels)  are  computed assuming  rigid  joints between 
web and flange (sheathing). The procedure resembles that for thin‐webbed beams (Sec‐
tion D6.1), only differing in terms of the shear verification of (in this case thin sheathing) 
flanges  (in  Section D6.1  equation  (D6‐18)).  Here  too,  a  uniform  distribution  of  shear 
stress mean,d in the glued joint in question (Section 1‐1 in Figure D6‐6) is assumed and the 
determined shear stress should meet the following condition: 
mean,d v,90,d w f
0.8
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metric details are taken  from Figure D6‐8. The  first  task  is  to determine the position of 
the neutral axis and likewise here, applying the composite theory, the influence of differ‐
ent moduli of elasticity has to be taken into consideration: 
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The effective bending stiffness is: 
        2 2i i i i ief
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The  shear  stress  in  the  joint  between  flange  and  web  is  (required  to  verify  equation  
(D6‐22)): 
   
  
   
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elasticity E0.  The  design  stresses must  not  exceed  the  corresponding  design  strengths. 
The stresses determined here correspond to those in the instantaneous state, while for 
the stresses in the final state, the moduli of elasticity must be re‐divided by (1 + 2 ∙ kdef) 

















mechanical  fasteners  or  interim  layers  with  comparatively  low  shear  stiffness.  Shear 
forces are applied and generate relative displacements between the components, due to 
semi‐rigidity of the joints with mechanical fasteners or shear deformations in the interim 
layers.  As  a  result  of  these  relative  displacements,  the  Bernoulli  hypothesis  that  plane 
sections  remain  plane  no  longer  holds  and  the  Euler‐Bernoulli  beam  theory  cannot  be 
applied to the overall cross‐section of the mechanically jointed beam. Longitudinally, the 
components of mechanically  jointed beams are generally without abutment. The  joints 
between  the  individual  components mainly  serve  to  accommodate  shear  forces, while 
the mechanical fasteners used include nails, screws, bolts, connectors or punched metal 
plate fasteners. 
While glued  joints are deemed rigid (see Article D6),  interim layers with  low shear stiff‐
ness, such as perpendicular layers in cross‐laminated timber subject to rolling shear, can 
cause similar relative displacements between longitudinal  layers to joints with mechani‐
cal  fasteners. The  load‐bearing  capacity and  stiffness of mechanically  jointed beams  lie 
between  the  corresponding  values  for  composite  beams whose  individual  components 
are  not  jointed  and  composite  beams  with  rigid  (glued)  joints.  Amid  rising  composite 
stiffness  between  components,  the  load‐bearing  capacity  and  stiffness  of  the  overall 
beam follow suit. Figure D7‐1 clarifies the effect of a semi‐rigid  joint  in terms of overall 
deformation  and  the  course  of  bending  stresses  over  the  beam depth  for  a  full  cross‐




































als  too.  Using  suitable mechanical  fasteners means  that,  in  principle,  any  desired  con‐
struction materials  can  be  combined  to  form  a  composite  beam.  Examples  of  possible 




for  calculation  by  hand.  Conversely,  the  shear  analogy  method  is  valid  for  any  cross‐
sectional types also containing more than three individual components and allows freely 


















via mechanical  fasteners  leading  to  semi‐rigid  joints,  he  presented  coupled  differential 
equations of beam deflections and joint slips, which he then solved for a simply support‐
ed beam under uniformly distributed  loads and a centred concentrated  load,  for a col‐
umn centrally  loaded and for  two‐span beams under a uniformly distributed  load. Each 
static  system  revealed  its  own  reduction  coefficients  .  The  ‐method  disregards  the 
shear deformation of the  individual components and thus only applies to beams with a 
span so large that the shear deformations of the individual components remain negligi‐






over  the beam  length”  (Scholz, 2004). However,  given  the minimal difference between 
simply supported beams with a uniformly or sinusoidally distributed load, the ‐method 





























2 1   (D7‐3)
The  last,  still  lacking  information  is  the position  of  the  neutral  axis which,  as  shown  in 
Article D6, is determined as follows (for geometric definitions, see Figure D7‐3): 
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This  results  in  the  following  distances  between  the  centre  of  gravity  of  the  individual 
components 1 and 3 to the neutral axis: 
1 2 2 3
1 2 3 2and
2 2
h h h h
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Now,  all  parameters  required  to  calculate  normal  and  shear  stresses  in  the  individual 
components are known, Annex 5 includes accurate information on stress analysis and the 
influence  of  bending  stiffness  on  stress  distribution.  The  bending  stresses  in  the  outer 
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    (D7‐7)
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The  load on  the  fasteners  in  the  joint between  the  individual  components  amounts  to 
(derivation see Annex 5): 
 
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to  double  the  length  of  the  cantilever  (ℓ = 2 ∙ ℓK).  For  continuous  beams,  the  fictitious 
length assumed should be 80% of the length of the span under examination (ℓ = 0,8 ∙ ℓF). 











Time‐dependent deformations of  composite beams are  generally only  to be  taken  into 
consideration  in  the  ultimate  limit  state.  However,  in  the  event  of  composite  beams 
made  from various  construction materials having variable  creep behaviour,  creep must 
also  be  taken  into  consideration  for  the  ultimate  limit  state  (EC 5  Section  2.2.2  (1)P). 
Time‐dependent  deformations  are  taken  into  consideration  by  reducing  the moduli  of 





Unlike  the  ‐method,  the  shear  analogy method  by  Kreuzinger  (1999)  can  be  used  to 
calculate any composite members under any load configuration more accurately. Details 
are included in the NA to EC 5. The concept of the shear analogy centres on transforming 







rigidity  of  the  joint  between  the  individual  components.  Fictitious  component  A  thus 
represents  the  sum  of  the  bending  stiffnesses  (Ei ∙ Ii)  and  fictitious  component  B  the 
interaction of the individual components through Steiner’s parts (Ei ∙ Ai ∙ zi2) of the bend‐
ing stiffness, shear deformation and joint slip of the overall composite beam. The follow‐
ing  section  focuses on  the  shear  analogy method  for mechanically  jointed beams.  This 
approach  is  also particularly  applicable  to uniaxially  loaded  cross‐laminated  timber ele‐
ments, since a strip of any CLT element can be considered a composite beam and thus 
transformed  into  a  plane  frame model  comprising  fictitious  beams  A  and  B.  However, 
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where zsi are the distances between the centres of gravity of the individual components i 
from the centre of gravity S of the entire beam. 
Since  the  fictitious  component  A  does  not  allow  for  shear  deformations,  all  the  shear 
deformations  of  the  composite  beam are  allocated  to  the  fictitious  component  B.  The 
shear stiffness SB hence includes all shear deformations of the individual components as 
well  as  the  relative  displacement  of  adjacent  individual  components  due  to  the  semi‐
rigidity in the joint, Figure D7‐5. 
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The shear stiffness SB allocated  to  fictitious component B  is  formulated such  that a ho‐
mogeneous beam of  stiffness SB  subject  to  shear deforms  in  just  the  same way  as  the 
overall composite beam (the 1/2 factor  in the second and fourth summand reflects the 
fact that both external layers 1 and n are only half applied, since the shear deformation 
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pled  to each other  via  infinitely  rigid web members,  to ensure  they undergo  the  same 
deformation along their axis, Figure D7‐6.  
Deformation due to bending













nal  forces  and moments,  there  is  also  the  option  of  using  software  to  determine  the 
internal forces. The shear analogy method is designed in such a way that in practice, the 
use  of  conventional  plane  frame  analysis  programs,  which  take  shear  deformations  of 
beams  into  consideration,  is  possible. Once  the  internal  forces  for  the  fictitious  beams 
have been successfully determined,  this  is  followed by a  retransformation  into  the real 
composite system. The displacements of the fictitious beam already correspond to those 
of  the  composite beam, with only  the  internal  forces having  to be  retransformed.  The 
retransformation of  the  internal  forces and moments  into  real  internal  forces  and mo‐
ments  is performed  in proportion  to  the stiffnesses. Plane  frame analysis programs are 
hence used to determine the bending moments MA and MB and the shear forces VA and 
VB  for  the fictitious components A and B  (consideration of shear deformations must be 
activated).  The  internal  forces  and moments  of  beam A, MA  and VA,  deliver  the  stress 
components along  the own neutral axis on  the overall  stress  (Figure D7‐7  left)  and  the 
internal  forces  and moments  of  beam B, MB  and VB,  add  those  stresses  to  the  overall 
stress which are due to the interaction of the individual components (Steiner parts, shear 
deformations of individual components and slip due to semi‐rigidity of joints or perpen‐
dicular  layers  of  CLT).  Figure D7‐7  shows  the  individual  stress  components  and  stress 
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ual  components  (zsi  are  the  distances  between  the  centres  of  gravity  of  components  i 
from the centre of gravity S of the entire beam): 
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perpendicular  layers  lack any semi‐rigid  joints between single layers, such products can 
be  considered  like  mechanically  jointed  beams  and  calculated  likewise.  The  individual 
longitudinal  layers  arranged  in  the  principal  direction  of  the  panel  correspond  to  the 
individual  components  of  a  mechanically  jointed  beam,  while  the  semi‐rigid  joint  be‐
tween  individual  components  is mapped by  the perpendicular  layers  arranged perpen‐
dicular to the principal panel direction. If solid wood panels and cross‐laminated timber 
elements  are exposed  to out‐of‐plane bending  stress,  the  longitudinal  layers  shift  rela‐














structural members with  cross‐wise  arranged  individual  layers.  In  this  case,  the  rolling 
shear  in  the middle  layers  is  taken  into consideration when shear stiffness  SB  in accord‐
ance with equation  (D7‐14),  i.e. Gi = GR,i  for perpendicular  layers. When applying  the ‐
method, the “weak” perpendicular layers loaded in rolling shear are considered to consti‐




































In  a  structural  timber  context,  the  term  ‘reinforcements’  refers  to  measures  used  to 
increase the ability of structural members to withstand tension or compression perpen‐
dicular  to  the  grain  or  shear.  The members  can  be  boosted  using  internal  or  external 













trigger  swelling  and  shrinking processes, which  can  cause  tension perpendicular  to  the 


















appropriate  level  of moisture  content  before  assembly,  the  general  assumption  is  that 
the  impact of any additional  load  imposed by moisture changes will be sufficiently cov‐
ered by characteristic values and partial safety coefficients. Under certain circumstances, 
however, the impact of moisture changes may have to be assessed. 
For  example,  assume  the moisture  content  in  the  external  area  of  a  cross‐section  (re‐
spectively  1/6)  declined  by  3%.  This  would  correspond  to  unhindered  strain  of   = 
3 ∙ 0.002 = 0.006 (with a shrinkage coefficient of 0.2% per 1% change in moisture content 
below the  fibre saturation point  (see Article B2)). With E90 = 300 N/mm2,  it  follows  that 
 = 2/3 ∙ 300 ∙ 0.006 = 1.2 N/mm2, namely the stresses generated by hindered shrinking 
are  in  the  same  order  of magnitude  as  the  short‐term  strength  and  the  risk  of  failure 























curved beam areas,  the angle d declines  to d'  and  the  radius of  curvature  increases 
from r to r', Figure D8‐2 (a): 









    1r r    (D8‐2)
These changes indicate an increase in the distance between supports and a reduction in 
curvature of (see Figure D8‐2 (b)):  



































Reinforcements of beams notched on  the  same side as  the  support are designed  for a 
tensile  force  Ft,90,d  perpendicular  to  the  grain,  which  corresponds  to  the  tensile  stress 
perpendicular  to  the  grain  of  area  1  as  specified  in  Figure D8‐3.  This  tensile  force  can 
subsequently  be  transferred  by  glued‐in  rods,  glued‐on  reinforcement  plates  or  fully 
threaded  screws,  Figure D8‐4. The  first  step  involves  calculating  the  tensile  component 
perpendicular  to  the  grain  generated  from  an  external  load  in  the  critical  area  1.  The 
derivation for reinforcements of notches corresponds to the derivation for joints loaded 
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If  the reinforcement  is done with glued‐in  rods or  fully  threaded screws  (number 1  in 
Figure D8‐4),  on  the  one  hand,  the means  of  reinforcement  used must  be  capable  of 
absorbing  the  tensile  force  Ft,90,d  and  on  the  other,  the  bond  between  the  wood  and 

















The  characteristic  value  for  the  bond  line  strength  fk1,k  is  specified  in  the NA  (see  also 
Table D8‐1). The effective bond line stress ef,d is calculated from the tensile force Ft,90,d in 
accordance with equation (D8‐4) divided by the bond line area, which is calculated from 
the  effective  anchorage  length ℓad,  the  external  rod  diameter dr  and  the  number n  of 
glued  rods  used.  The  effective  anchorage  length  ℓad  corresponds  to  the  height  of  the 
notched area (h ‒ hef) and  is shown in Figure D8‐4. The constraint  is  that  in  longitudinal 
member axis direction, only one rod can be taken into account, which must have a mini‐
mum  length  of  2 ∙ ℓad  and  which  must  not  exceed  the  external  diameter  dr = 20 mm. 
Figure D8‐4 shows,  in turn, the minimum distances of the rods. The spacings a2 have to 








  ≤ 250  250 ≤ ℓad ≤ 500  500 ≤ ℓad ≤ 1000 
Bond line between rod and 
borehole wall 











Laterally  glued‐on  reinforcement  plates  are  accounted  for  correspondingly;  the  bond 
line  stress, which  is assumed to be uniformly distributed,  is  calculated  from the  tensile 
force Ft,90,d divided by the bond line area. However, the design value of bond line strength 















As with  glued‐in  rods,  the effective bond  line area  taken  into account here  is  the area 

























The  effective  area  of  the  glued‐on  reinforcement  plates  must  include  a  certain  ratio 
between  height  (h ‒ hef)  and  width  ℓr.  The  minimum  value  should  prevent  any  crack 
development  in critical area 1; the maximum value should ensure that the only area of 











The  procedures  used  to  verify  reinforcements  of  holes  are  similar  to  those  used  for 
notches, but the tensile force component Ft,90,d perpendicular to the grain and the effec‐
tive  bond  line  surfaces  are  calculated  differently.  Verifications  for  reinforcements  of 
areas of rectangular and circular holes subjected to tension perpendicular to the grain in 
accordance  with  Figure D8‐5  are  shown;  possible  reinforcements  see  Figure D8‐6.  In 




























ℓA ≥ h/2  hro(ru) ≥ 0.25 ∙ h  a ≤ h  hd ≤ 0.3 ∙ ha 

























ad ru ad roorh h     (D8‐11) 
For circular holes (Figure D8‐5): 
























































ad 1h h   (D8‐14)
For circular holes (Figure D8‐6):  
ad 1 d0.15h h h     (D8‐15)
Reinforcements 
272 
Verification  of  tensile  stresses  in  glued‐on  reinforcement  plates,  which  likewise  here, 
correspond to verifications of those of notches:  
t,90,d
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to the grain. As a general  rule, verifications of  the external  forces acting on such beam 
shapes are carried out and climate‐related tensile stresses perpendicular to the grain are 
not taken into consideration. Accordingly, as specified in Article D4, the NA includes rules 
to  take  climate‐related  tensile  stresses  perpendicular  to  the  grain  into  account.  Rein‐
forcements  in  the  apex  zone  subject  to  tensile  stresses  perpendicular  to  the  grain  are 
frequently  employed  for  double‐tapered,  pitched  cambered  and  curved  beams,  which 








As with  reinforcements  for  notches  and holes,  both measures  involve  determining  the 
tensile force, which is generated from the tensile stresses perpendicular to the grain. In 
turn,  this  tensile  force must  then be capable of being  transferred by  the bond  line be‐
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Equation  (D8‐20)  is  very  similar  to equation  (D4‐18), which was used  to verify  combined 
tensile perpendicular to the grain and shear stresses. However, equation (D8‐20) specified 
in  the NA  is  less  conservative due  to  the  semi‐quadratic  interaction between  tensile and 



















































the  tensile  force Ft,90,d has already been calculated  for an  individual  rod and  factor 2  in 
the numerator  takes  into  consideration  the  fact  that  in what  are now generally  longer 
reinforcement  rods,  the  shear  stress  is  no  longer  uniformly  distributed  over  the  rod 




























































the grain are absorbed by reinforcement elements  in this case. Here,  the tensile  forces 




















































the  roof  pitch  is  low,  suction  is  also  exerted  on  the wind‐facing  half  of  the  roof  (in  Fig‐











and  the  latter  occur when  force  is  applied  to  slender  beams,  deflecting  them  laterally 
(lateral  torsional buckling). This  is prevented using bracing with significant stiffness per‐
pendicular  to  the  principal  load‐bearing  direction  of  the  slender  beams.  The bracing  is 
not  subject  to  any  stresses  if  the  beams  to  be braced  are  completely  straight  and  the 
forces  are  transmitted  centrally  and  vertically  i.e.  when  deflection  occurs  only  in  the 
principal  plane  and  no  stress  components  perpendicular  to  the  principal  load‐bearing 
beam directions are developing. However, in reality, inevitable production and assembly 
irregularities  (imperfections)  lead to deviations  from the  ideal position, while additional 
changes  in  form  due  to  wind  loads  or  otherwise,  from  externally  imposed  horizontal 
forces exacerbate any eccentricity due  to  imperfections. The basic  load‐bearing behav‐
iour when exposed to wind perpendicular to the longitudinal wall is shown in Figure D9‐2 
for a very simple building, which uses  floor and wall diaphragms.  In  this case,  the walls 
are only connected to the foundation and the (horizontal) roof, which means half of the 
entire wind force is directed towards the horizontal roof diaphragm, which acts as a deep 
beam.  The  roof  diaphragm  rests  on  the  side walls,  which  transmit  the  forces  into  the 


















There  is  also  scope  to  add  additional  structural members  to  this  base  unit,  which  are 
braced  sufficiently  to  transfer all  or part of  the horizontal  forces  to which  they are ex‐
posed, via the base unit into the foundation.  
Bracing elements within a structural system should be arranged such as to allow a sym‐



















  M = 0  F1 = F  F1 = F2 = F/2 






For  each  load  direction,  the  bracing  elements  used  should  have  the  same  stiffnesses, 
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The  additional moment Mx  also  generates  horizontal  loads  in  a y‐direction with wind 
direction Wx: 
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  (D9‐4)
The forces on the wall panels i with wind direction Wy are similarly determined: 
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Examples for vertical bracing systems 
Portal  frames  with  moment‐resisting  connections  in  their  corners  can  absorb  both 
vertical and horizontal forces and are widely used in single‐storey hall structures in par‐
ticular.  Dowel‐type  fasteners may  be  used  to  produce  such moment‐resisting  connec‐
tions (e.g. a dowel circle) or finger joints. As a rule, for horizontal loading, portal frames 
are only used to resist wind loads and when additional horizontal forces are exerted, e.g. 
horizontal  braking  forces  of  crane  systems,  the  cross‐sectional  sizes  would  rapidly  in‐
crease mainly due to the need to accommodate more fasteners. One further downside is 
the  limited  clear  height  of  the  construction  and  these  reasons  often  spawn  what  are 
uneconomical solutions. 
Cantilever columns can be used, particularly for hall structures involving crane operation 




directly  in  sleeve  foundations,  a  national  German  technical  approval  Z‐9.1‐136  applies. 











design  load‐bearing  capacity  is  determined  either  by  the  load‐bearing  capacity  of  the 
joint or the load‐bearing capacity of the strip brace in the net cross‐section. Strip braces 
must be tensioned at the time of assembly and their advantages include fast and simple 
assembly  and  low  costs,  although  the  assembly  is  often  defective  in  practical  terms. 
Further downsides include the low load‐bearing capacity and the sensitivity of the mate‐
rial to temperature. If a strip brace is assembled amid very low temperatures, significant 




and  tend  to  be  designed  on  an  individual  basis.  Numerous  options  apply  to  the  joint 
design, certain examples of which are specified in Figure D9‐5. Bracings with round steel 
bars can  resist  large  forces and also have  the advantage of being adjustable during as‐
sembly to align the construction. Provided corresponding detailing applies, bracings with 
round steel bars can boost the overall visual impression of the construction. 














structions,  comprising  solid  timber members  (top  and  bottom plate,  studs)  and wood‐
based panel materials  as  sheathing. Such shear walls, made of wood‐based panels and 




for prefabrication.  Suitable  strength properties mean  that  particleboards, OSB  and ply‐
wood  are  particularly  good  choices  when  applied  as  sheathing.  The  shear  forces  are 
transferred via numerous slender fasteners (nails or staples) along the panel edges in the 
timber frame. The  joints of the wall elements must each be separately verified and the 
load‐bearing  capacity  of  the  shear walls  against  compressive  and  tensile  stresses must 






Every  floor  of  a  building  and  its  roof  must  be  braced  with  horizontal  elements,  while 
bracing elements may include either horizontal diaphragms or diagonals respectively. For 
sloping  roofs, meanwhile,  the bracing  is  normally  located within  the plane of  the  roof, 
while  in  floors,  wood‐based  panels  are  used  to  accommodate  vertical  and  horizontal 
loads  as well  as  absorbing  shear  forces  in  the  horizontal  plane.  Edge  beams  and  floor 












 Defining  the  building  geometry  and  the  lateral  load  resisting walls  and  building 
parts intended to accommodate horizontal forces. In areas at risk of earthquakes, 
as well as defining a system to resist wind loads, a bracing system to resist earth‐
quake  loads should also be determined. The ductility of  the vertical bracing  sys‐







 Calculation  of  the  resulting  forces  in  the  bracing  elements.  For  symmetrically 
braced buildings, this is done in accordance with simple rules to determine the re‐
action forces in statically determinate structures. In a building in which the bracing 
elements  are  unevenly  distributed  or  with  uneven  stiffness  distribution  of  the 
bracing, e.g. due to large openings in the walls, the resulting torsional forces in the 
building must be  taken  into  consideration  (cf.  Figure D9‐4).  The  greater  the dis‐
tance between  the bracing elements,  the greater  the  torsional  resistance of  the 
structural system. 
 Verification: Ed ≤ Rd 












‐  Joints  within  vertical  bracing,  e.g.  nailing  of  wood‐based  panels  onto  timber 
frames or connecting of prefabricated wall elements. 
‐  Joints  between  vertical  elements  and  foundations,  e.g.  the  end  anchoring  of 
shear walls or anchoring of steel diagonals to the bottom of columns. 








 Verification of conditions during erection.  It  is  important  to guarantee the struc‐
tural stability of the building while erecting the structural system. However, when 
constructing  houses  with  prefabricated  walls,  a  short‐term  makeshift  form  of 
bracing, e.g. via adjustable inclined steel columns is sufficient and there is general‐
ly no need for separate verification. For hall structures, however, separate verifi‐








Floors  and  roofs  can  be  used  to  transmit  horizontal  forces  to  the  supporting walls.  In 
timber  frame  buildings,  these  horizontal  structures  generally  comprise  wooden  joists, 
which are sheathed with a range of wood‐based panels. The double top plate of the walls 
is often used as a chord of the horizontal diaphragm, while the wood‐based panels have a 











































































the  openings  are  reliably  transferred,  which  can  be  done  for  compressive  and  tensile 
forces via  trimmer beams and steel straps. Effective  transmission of  the shear  forces  is 




then  form  a  frame,  together  with  the  top  and  bottom  plates.  This  frame  is  generally 







The  sheathing  and  fasteners  fixing  the  sheathing  to  the  frame  must  prevent  any  dis‐
placement of the timber frame and meanwhile, the fasteners are most highly stressed at 
the corners, since this  is where the  largest slip between the frame and sheathing takes 
place.  The  fasteners  in  the  top  left  and bottom  right  corners will  have  force directions 
towards the free edge of the sheathing. In Figure D9‐8, it was assumed that the studs are 
anchored  to  the  foundation.  The key  criterion dictating  the  load‐bearing  capacity of  a 
timber  frame shear wall  is whether or not  the uplift of  the  studs  can be prevented.  In 
addition to verification of uplift, verification of the ability of the studs to withstand con‐
centrated compressive load is required. Both the load‐bearing capacity of joints as well as 
the  shear  strength  of  the  sheathing  are  additional  important  factors  impacting  on  the 
load‐bearing capacity of shear walls. 
The load‐bearing capacity of a wall comprising multiple wall elements is calculated as the 




























According  to method A of EC 5,  the design  racking  resistance Fi,v,Rd of each wall panel  i 
can be calculated as 
 























anchored  to  the  foundation,  to  allow  transmission  of  the  horizontal  forces.  However, 

















involves  a  rigid  horizontal  diaphragm,  supported  by  flexible  walls,  while  the  other  in‐
volves  a  flexible  horizontal  diaphragm,  supported by  rigid walls.  The  first  case  involves 




ation.  If  we  assume  a  flexible  floor  diaphragm  supported  by  rigid walls,  it  depends  on 
whether the floor diaphragm is configured as a horizontal continuous beam or as simply 












Regarding  actions  on  bracing,  a  distinction  has  to  be made  between  compression  and 
bending members. Also relevant is whether the scope of consideration includes a highly 
stressed individual support or a series of supports, which e.g. form a bracing structure in 
the  shape  of  a  truss.  The  actions  on  the  bracing members  particularly  depend  on  the 
cross‐sectional  and  longitudinal  dimensions  of  the  structure  to  be  braced,  the  support 
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whereby Ncrit  and Mcrit  signify  the  elastic  buckling  load  and  elastic  buckling moment  in 
accordance  with  classical  theory  of  stability  (Article  D2).  EC 5  specifies  the  following  
approximation: 










To  determine  the  load  in  the  bracing,  it  is  assumed  that  the  compression  or  bending 
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  d dM n N y   (D9‐18)
Disregarding the bending stiffness E ∙ Iz of the slender members to be braced, the differ‐
ential  equation  of  the  elastic  curve  is  obtained,  taking  the  initial  deformation  y0  into 
consideration: 
   
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The  structural  engineers  should  verify  the  deflections  of  the  bracing  structure,  if  it  is 












































The  key  function  of  the  main  load‐bearing  elements  within  a  structural  system  is  to 
transmit vertical forces, e.g. self‐weight and snow on roofs, while bracing structures are 
designed  to  absorb  horizontal  wind  and  stabilisation  forces  (buckling  forces  from  the 
main  load‐bearing  element).  The  structural  engineer  would  normally  handle  these  ac‐
tions  separately  and  design main  elements  and  bracing  in  a  range  of  steps.  In  reality, 
however, the system is actually a three‐dimensional structure (Figure D9‐19). In this case, 
the  connection of  two main members,  the  two  simple  triangular  trusses  shown  in  Fig‐
ure D9‐19, with one upper and two lower purlins, adding two diagonal bracing elements 
initially suffices. If the support reactions are now counted, a total of eight emerge, one of 
which  is required to secure the existing hinged square at eaves  level. This  leaves seven 
















the  bracing  being displaced  in  the y‐direction.  If  the  length of  the  posts  and diagonals 
change and a connection slip in the truss joints occurs, this results in shear deformation 






In  sloping  roofs,  the  span of  the bracing  is  assumed  to equal  to  the  length of  the  roof 
area and is assumed to be a planar structure. The spatial  load‐bearing behaviour gener‐












For  the  calculation model,  it  is  both practical  and advisable  for  roofs with  a  significant 
incline to disregard any transfer of shear forces in the apex zone, leaving two cantilevers 









and/or  at  intermediate  locations,  which  transfer  the  lateral  forces  towards  the  eaves. 




This  measure  makes  particular  sense,  for  example,  in  constructions  with  trusses  with 











es  can  also  be  used  and  installed  between  the  members  to  be  braced.  Although  this 
article only covers trusses, beams, diaphragms or individual supports can also be used for 
bracing purposes. In most cases, the chords of the bracing are formed by the main struc‐
tural  elements  and  if  the  latter  are  trusses,  the  compression  chord  to  be  supported 
should  be  part  of  the  bracing.  If  the main  structural  elements  are  beams,  the  bracing 
system  should  be  placed  in  their  compression  zone,  which  is  then  supported  against 
lateral deviations. Existing purlins may be bracing elements and diagonals are additionally 









































































forces  in  the  diagonals  are  lower,  unilaterally  applied  nailing  plates  can  also  be  used. 
However,  since  predrilling  is  normally  not  used,  the  connection  area  is  around  three 
times as large as for slotted‐in plates with predrilled nailing. Moreover, the diagonals are 
subject to bending moments due to the eccentric connection, which should be taken into 
















































































The  use  of  timber‐concrete  composite  floors  can  effectively  reduce  floor  deflection,  a 
common problem affecting all‐timber floors. The fact that it is also far easier to dampen 
vibrations  in  timber‐concrete composite  floors  than  in all‐timber equivalents also  facili‐
tates compliance with serviceability limit state conditions during verifications. 
The  in‐plane rigidity of  the concrete compression zone of a  timber‐concrete composite 
floor  is  often  considered  indefinite  compared  to  a  timber  floor, which  is  a  key  benefit 
when  the  building  is  exposed  to  earthquake  loads  in  particular,  since  rigid  floor  dia‐
phragms help  the building  retain  its  shape. For  timber  floors, of  course,  this  cannot be 
generally  guaranteed.  The  prerequisite  for  this  favourable  behaviour  in  response  to 


















For  this  reason,  timber‐concrete  floors  represent  a  cost‐effective  alternative  to  those 





can emerge elsewhere, e.g.  in  foundations,  lower earthquake  loads exerted due  to  the 





necessary  racking  strength and  the  timber studs  installed  for  the required out‐of‐plane 
bending stiffness and necessary stiffening against buckling. 
Experiences of  the past 20  years  show  that despite  variation  in how both construction 
materials  respond,  timber‐concrete  composite  structures  exhibit  outstanding  load‐
bearing and deformation behaviour. During design and construction,  there  is a need to 
focus on how the timber and concrete respond, particularly in terms of creep and shrink‐







ness.  Screws arranged at  an  angle  to  the  joint  line  (Figure D10‐3 (a)  4)  or  surface  con‐
nectors such as split ring, shear plate, toothed‐plate connectors or punched metal plate 
fasteners, which do not penetrate the wood as deeply, are stiffer than connections with 
dowel‐type  fasteners  loaded perpendicular  to  the  fastener axis  (Figure D10‐3 (b)). Even 
greater  stiffness  is  possible with  shear  keys where pre‐bored notches  in  the wood  are 
filled with  concrete  and which  function as dowels  after  curing accordingly  (Figure D10‐
3 (c)).  Basically  rigid  connections  are  formed with  glued  joints  in  the manner  shown  in 
Figure D10‐3 (d). 
The effective bending stiffness E ∙ Ief of the composite cross‐section for the various con‐
nections  of  Figure D10‐3  amounts  to  around  50%  (Figure D10‐3 (a))  and  up  to  100% 












shown in Figure D10‐3 (a) to (c). For semi‐rigid connections,  it  is also  important to note 
that concrete in the tension zone is prone to cracking, which will render it no longer able 
to exhibit bending or axial stiffness or cross‐sectional load‐bearing behaviour. This can be 

































































set‐up  is  shown  in  Figure D10‐5.  The  short‐term  tests  conducted  in  accordance  with 
EN 26891 can be used to determine the slip modulus Kser (in EN 26891 namely ks). 




























ber,  the  stresses determined  for  the  timber  cross‐sections would be underestimated – 










sents  an  approximation,  which  equates  to  an  overestimation  of  the  actual  deformation 
occurring. Accordingly, it is conservative from a structural engineer’s perspective. 
Shrinkage of  the concrete  in  the  longitudinal direction  reduces  the overall deformation 
and thus the  load exerted on the fasteners, although this exacerbates the deflection of 
the  composite  beam  at  the  same  time.  This  additional  deflection  can  be  offset  by  in‐
stalling a precamber on the construction before applying the concrete. Since most of the 
shrinkage  deformation has  already  occurred  during  the process  of  curing  the  concrete 




climatic  changes  –  concrete  is  particularly  sensitive  to  changes  in  temperature,  while 










 Fasteners  must  be  protected  against  corrosion  depending  on  the  service  class. 
This  can be done by hot‐dip  galvanising,  passivating,  coating or  otherwise using 
stainless steel fasteners. 
 When  thick  concrete  slabs  are  used,  reinforcement  is  required  to  avoid  wider 
cracks developing on  the  tension side of  the concrete cross‐section.  In addition, 
the  cracked  zone  must  be  taken  into  consideration  when  determining  internal 
forces and moments. 
 When applying the concrete, the wood must be protected against humidity. This 
can be done,  for example, by using protective  films or mixing  additives  into  the 
concrete, which enable  the water content  in  the concrete  to be minimised. This 
also, moreover,  reduces  the shrinkage of  the concrete. Some wood species, e.g. 
larch, contain extractives which slow down the curing process or may prevent  it 
on a localised basis. 





























load  onto  neighbouring  members  and  thus  eases  the  forces  exerted  on  the  member 







When  the  load  is  uniformly distributed,  the effect of  the  load distribution  is  less  clear. 
When members have identical stiffness, they would tend to deform to the same extent, 
even in the absence of any load distribution system. However, since stiffness values tend 
to  vary  in  reality,  less  stiff  members  are  prone  to  more  extensive  deformations  than 
stiffer equivalents. Line (b) in Figure D11‐2 shows the various deflections of timber beams 
in a floor without a load distribution system. If a load distribution system is present, there 
will be  less overall variation of deflection  (see  line  (a)  in Figure D11‐2).  In this case, the 
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beam within a  construction, which  involved examining  the  change  in  the probability of 
failure of an  individual beam, when the beam functioned as part of a  load‐bearing sys‐
tem. Parameter studies could illustrate the influence of the various variables. 
The  support  conditions,  size,  number  and  interval distance of  the beams and  the  ratio 






The variance  in bending  strength of  the beams also  impacts  significantly on  the size of 
the  system  strength  factor.  Very  small  or  large  values  for  the  coefficient  of  variation 
(COV) respectively result in only marginal values for the system strength factor, the value 














As  expected,  the  interaction  of  the  trusses  in  the  roof  structure  increased  the  load‐
bearing  capacity,  while  variation  in  deflection  declined.  Once  individual  trusses  had 
reached their  load‐bearing capacity and been partially damaged, they were still capable 
of accommodating a portion of  their original  load,  since  the  latter was  redistributed  to 
the still undamaged trusses. Where only one of the individual trusses in the system was 











planks.  In  this  case,  the  connection  between  the  individual  planks  functions  as  a  load 
distribution  system.  This  connection  also  ensures  virtually  uniform  deflection  of  the 
planks, however large the scatter in bending stiffness. 
A numerical analysis (Van der Linden et al., 1994) was performed with properties of ekki 
(Lophira  alata),  including  moisture  content  exceeding  30%  (fm,mean =  103 N/mm2  and 
E0,mean = 17600 N/mm2). The coefficient of correlation between the bending strength and 
modulus of elasticity was assumed to be 0.73, while the coefficient of variation for bend‐
ing  strength  and  modulus  of  elasticity  was  assumed  at  15%.  The  plastic  deformation 
capacity of the timber was taken into consideration when exposed to high bending com‐
































Basic  tasks of any  structural design  include  the conceptual design of  the  structure,  the 
choice of the bracing system, structural design of the  individual members and the ease 
with which  the  structure  itself  can  be  formed. However,  the  joints  are  particularly  im‐
portant,  since  those used  in  timber construction  tend  to be weaker  than  the members 
being joined. The serviceability limit state is also very largely dictated by the mostly semi‐
rigid joints. Selecting a joint design within a timber construction requires consideration of 






The main  joints differentiated are glued  joints, carpentry  joints and  joints using various 
metal  fasteners.  Rigid  glued  joints  include,  for  example,  glued‐in  steel  rods, which  are 
focused on in more detail in Article E10 and also include the finger joints used in glulam 
production.  Carpentry  joints  or  contact  connections meanwhile,  such  as  step  joints  or 
mortise and tenon joints are introduced in Article E9. This article focuses on joints using 
metal  fasteners.  The  key  fasteners  are  introduced,  while  important  design‐relevant 
points  are  summarised.  Since  all  featured  joints  are  explained  in more  detail  in  subse‐
quent  articles,  the  current  scope merely  features an overview and generally  applicable 
design rules, which should facilitate understanding of all following articles. 
E1.1 Types of metal fasteners used in timber joints 
Traditional metal  fasteners  can be divided  into  two main groups, based on  the  type of 












and  trusses,  are  the  most  frequently  employed  fasteners  in  timber  construction  and 
come  in wide‐ranging  sizes,  shapes  and materials  (see  Figure E1‐1).  The most  common 




of  nail  holes may be  required  to prevent  the  timber  splitting or make  it  easier  for  the 
nails  to  penetrate  timber  with  a  greater  density.  In  timber  constructions,  meanwhile, 






















Bolts  (Figure E1‐3 on  the  left) are generally made of  steel,  including hexagonal or  square 














Depending on  the  technical approval or ETA and  the  timber  type used,  it may even be 
possible  to use self‐tapping screws of 14 mm  in diameter without predrilling. However, 
such predrilling is possible, and can be done, for example, using the core (= inner thread) 
diameter.  Other  examples  of  screws  include  those with  a  thread  shape  in  accordance 




predrilled holes. However,  the advent of  self‐tapping  screws has  seen  these  traditional 
screws used less and less frequently, so they will not be covered in any more detail at this 







In  truss  joints,  for example,  this paves  the way  for  virtually perfectly hinged  joints,  if  a 
single  connector  is  employed  for  each  joint,  instead  of multiple  dowel‐type  fasteners. 
Figure E1‐5 shows typical  forms of split  ring,  shear plate and toothed‐plate connectors, 
whereby  the  installation and  load  capacity depend  largely  on  the accuracy of  grooving 
and boring. Split ring and shear plate connectors are made of cast aluminium, cast steel 
or steel and are between 60 and 260 mm in diameter. The second connector type is the 






half  the  diameter  of  the  connector.  Double‐sided  connectors  are  used  for  timber‐to‐
timber joints. They absorb the force exerted directly between the surfaces of the timber 
members to be joined and such joints are generally established at the construction site. 
Single‐sided  connectors  can be used  for  both  steel‐to‐timber  joints  as well  as  timber‐to‐
timber  joints.  They  allow  joints  to  be  prefabricated, meaning  only  the  bolts  need  be  in‐
stalled on‐site. When these single‐sided connectors are used, the bolts loaded perpendicu‐














very  low  stiffness  perpendicular  to  the  truss  axis,  careful  transport  and  assembly  are 
required  to  avoid damaging  the  joints.  A  range of punched metal  plate  fasteners  from 
different manufacturers is available and here, the structural engineer should refer to the 
corresponding manufacturer  details,  which  are  recognised  by  a  certification  body.  The 
relevant standard in this case is EN 14250 “Timber structures ‒ Product requirements for 







For  design  purposes,  overall  timber  structural  calculations  have  to  be  combined  with 































Undoubtedly,  the key feature, as  is clearly shown in Figure E1‐7,  is  that  laterally  loaded 










The  elastic‐plastic,  ductile  behaviour  of  laterally  loaded  timber  joints  with  mechanical 
fasteners, particularly dowel‐type fasteners, is due to the interaction between the plastic 
deformation of  the  fasteners and  the crushing  (so‐called embedment) of  the wood un‐
derneath the fasteners,  if specific edge and end distances and spacings are maintained. 
The  required minimum distances guarantee  that almost all brittle  failure modes  like 
splitting can be prevented, which paves the way for ductile behaviour. 
However,  the ductile behaviour of  laterally  loaded  joints with dowel‐type  fasteners de‐
pends not only on the specific embedment strength of the timber, the yield moment of 
the fastener and the geometric boundary conditions (edge, end distances, spacing), but 
also on how slender  the  fastener used actually  is.  Figure E1‐8 shows one example of  a 
dowelled joint, where the slenderness of the timber‐to‐timber joint with one dowel and 
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The direction of  the  forces  transmitted  also  impacts  on  the  joint  behaviour.  If  a  single 
fastener is used, this  influence is dictated by the fastener diameter and the grain direc‐
tion  of  the  timber.  Tests  (Smith  and Whale,  1986)  have  shown  that  the  load‐bearing 









The  key  metal  fasteners  from  an  engineer’s  perspective  are  those  in  the  dowel‐type 
category, such as nails, staples, screws, bolts and dowels, to which the above statements 
concerning  load‐bearing  capacity  and deformation  behaviour  apply.  In  this  section, we 














































The behaviour of  joints with  laterally  loaded fasteners was discussed  in Section E1.2 and, 
assuming  compliance  with  minimum  distances,  is  mainly  dictated  by  the  embedment 
strength, the yield moment of the fastener and the joint geometry. For example, possible 
failure modes of a timber‐to‐timber joint with two shear planes are shown in Figure E1‐10. 
For  these modes,  the  load‐bearing  capacity Fv,R  can  be  calculated  by  force  and moment 













(tensile)  forces along  the shank of  the  fastener,  the  intensity of which depend on how 
deeply the fastener is anchored in the timber and which press the joint members against 
each other. A smooth shank nail will generate less rope effect than a self‐tapping screw. 
The  tensile  forces Fax  generated by  the  rope effect  in  the  shank direction can be  taken 










but a maximum of 100% of Fv,R. Accordingly,  if  the  Johansen  load‐bearing capacity of a 
screwed  joint  is  Fv,R = 2 kN  and  the  withdrawal  capacity  Fax  of  the  screw  is  6 kN,  then 
6 kN/4 = 1.5 kN < Fv,R = 2 kN  and  the  total  load‐bearing  capacity  of  the  joint  is 
2 kN + 1.5 kN = 3.5 kN.  Conversely,  with  withdrawal  capacity  of  10 kN,  this  results  in 
Fax/4 = 2.5 kN > Fv,R = 2 kN. In this case, only 2 kN can be considered as rope effect, result‐
ing in a total load‐bearing capacity of 4 kN. However, for round, smooth shank nails, if the 
Johansen  part  amounts  to  e.g.  Fv,R = 1 kN,  the  rope  effect  part  Fax  of  a  round,  smooth 
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For all  the  failure modes  shown  in accordance with Figure E1‐10, using  the equilibrium 
condition of forces and moments, allows the load‐bearing capacity Fv,R per fastener and 
shear  plane  to  be determined  (derivations of which are  shown  in Article  E2).  The  final 
equations  of  EC 5  for  double‐shear  timber‐to‐timber  joints,  which  also  encompass  the 
rope effect (→ Fax,Rk, origin of the ¼ factor, see Article E2), read as follows: 
Failure mode g: Embedment strength of the side members is reached: 
v, Rk h,1,k 1F f t d     (E1‐1)
Failure mode h: Embedment strength of the middle member is reached: 
v, Rk h,2,k 20.5F f t d      (E1‐2)
Failure mode  j:  Embedment  strength  in  all  members  is  reached  and  a  plastic  hinge  is 
formed: 
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         




























partial  safety  factors  M  for  steel  and wood  and  the modification  factor  kmod,  which  is 
applied to determine the design load‐bearing capacity of the joint, although the moisture 
content and load duration only influence the embedment strength of the timber, not the 
yield moment  of  the  fastener.  Since  Fv,Rd  is  determined  with  kmod  and  a  partial  safety 
factor of M = 1.3 (in Germany), this adversely affects the steel components (M = 1.00) in 
joints, offset by an increase of 5 or 15% respectively. Figure E1‐11 shows the load‐bearing 
capacities  in  accordance with  Johansen  (namely without  the  rope effect)  for  a  double‐
shear  timber‐to‐timber  joint,  where  the  respective  failure  mechanisms  in  accordance 
with Figure E1‐10 are specified depending on the timber thicknesses. A clear interaction 























Dowel‐type  fasteners may  also  be  exposed  to  systematic  load  in  the  direction  of  their 
axis;  namely  tensile  load when  pulled  out  and  compressive  load  when  pushed  in,  the 
latter of which can be exploited using  self‐tapping  screws e.g.  to  increase  compression 
perpendicular to the grain resistance (Article E5). In this respect, the load‐bearing capacity 
in  the shank direction depends on the surface geometry of  the  fasteners and the with‐
















The  influence of  the angle between  the  force  and  grain directions  is  very  high,  due  to 
anisotropy of  the wood. The greater  the angle between the  force and grain directions, 
the greater the tensile stress perpendicular to the grain and, in turn, the higher the risk of 
brittle  failure of  the  timber member.  This must be  taken  into  consideration by  the de‐
signer and  is outlined  in more detail  in Article E11. Brittle  failure  triggered by a  tensile 
force perpendicular to the grain  is unrelated to other brittle failure mechanisms, which 
may,  for  example,  occur  in  groups  of  fasteners  or  joints  with  low  timber  thicknesses 
loaded  parallel  to  the  grain,  although  tensile  stresses  perpendicular  to  the  grain  and 
shear stresses peaking are responsible for the brittle behaviour in the latter case. 




with  smaller  diameters  (d < 6 mm).  Accordingly,  for  dowelled  and  bolted  joints,  plus 
screwed  joints  with  diameters  d > 6 mm,  the  embedment  strength  is  determined  as  a 
factor  of  the  angle   between  force  and  grain  directions,  while  for  nails,  staples  and 
screws where d ≤ 6 mm, the embedment strength  is determined independently of .  In 
all  cases,  however,  a  distinction  is  made  between  the  embedment  strengths  with  or 
without predrilling. 
Moreover,  depending  on  the  loading  situation  of  the  fasteners,  lateral  and  axial  loads 






















































It  is  very  easy  to  derive  equations  (E1‐5)  to  (E1‐7)  based  on  Figure E1‐11.  The  required 
timber  thickness corresponds  to  the specific  thickness, at which  failure mode  j moves  to 











angle between  the  force and grain directions and  the minimum timber  thicknesses are 
only specified as a function of the nail diameter. Simplified design is no longer addressed 
in  Article  E2  and  the  individual  articles  on  the  various  types of  fasteners,  but  even  so, 
according to NA, it can be applied for all dowel‐type fasteners. 
Joints with multiple shear planes 
Joints  with  more  than  two  shear  planes  can  be  calculated  using  Johansen  equations, 
whereby  each  shear  plane  is  deemed  to  constitute  a  part  of  a  series  of  double‐shear 
timber‐to‐timber  or  steel‐to‐timber  joints.  Here,  it  should  be  noted  that  not  all  failure 
modes  are  prone  to  occur within  a  joint with multiple  shear  planes  or  rather  that  the 
failure modes in the respective shear planes must be reciprocally compatible. According‐










K K    (E1‐8)
Ku is required, for example, to determine the effective bending stiffnesses of mechanical‐
ly  jointed beams  (e.g.  nailed  I‐beams).  The  values  for Kser  depend on  the  fastener  type 
and diameter and on the density. The equations specified in Table E1‐1 for Kser apply per 
shear plane and fastener of timber‐to‐timber joints and are based on comprehensive test 



































For  joints  with  dowel‐type  fasteners,  certain  additional  and  generally  valid  regulations 
and  statements  apply,  covering  various  aspects of  a  joint.  These aspects,  the most  im‐
portant of which will be summarised in the following section, concern both influences on 
the load‐bearing capacity through the shape of the joint, which can generate additional 





with  or  without  predrilling  of  holes.  While  bolted  and  dowelled  joints  always  require 
predrilling  of  timber members,  nails  and  screws may  be  usable without  such  predrilling, 
depending on the wood species and fastener diameter. It follows that joints with hardwood 
and densities exceeding 500 kg/m3 must always be predrilled4. Such predrilling is also advis‐

















Minimum  penetration  depths  help  ensure  ductile  failure  behaviour  and  must  also  be 
taken  into account when using nails and screws  in members with the  tip of  the nail or 
screw. This means that e.g. for smooth shank nails in timber‐to‐timber joints, a minimum 
penetration depth of  8 ∙ d  applies, while  for  non‐smooth nails,  the  figure  is  6 ∙ d.  Since 
these minimum penetration depths represent robustness  requirements,  sufficient  load‐










requirements, one of  the solutions  to which  involves “concealing”  fasteners  in  the  tim‐
ber. This is also what underpins visually appealing solutions. Further information on the 
fire resistance of joints is included in Article G1. 
When designing  joints  subject  to  harsh environmental  conditions,  the  risk  of  corrosion 
must  also  be  borne  in mind.  Initially,  the  design  focus  should  be  on  ensuring  that  no 
water  can  ingress  on  the  connection  face.  For  unprotected  constructions,  applying  a 
cover may help protect against sun and water effectively. Under sub‐optimal conditions, 
corrosion  can  be  prevented  by  coatings  or  using  stainless  metals,  while  the  planner 
should  also  consider  the  compatibility  of  the  metal  with  wood  preservatives.  For  this 












is possible with the brittle behaviour of a  joint,  the  load‐bearing capacity of  the  joint  is 
deemed  lower  than  the  sum of  capacities of  the  individual  fasteners.  This  explains  the 
reduction in load‐bearing capacity per fastener in joints with multiple fasteners for specif‐
ic  fastener  types.  In  principle,  the  various  influences  on  the  load  distribution  in  joints 
impact  on  both  joints  with  multiple  identical  fasteners  as  well  as  those  with  multiple 
different fasteners. Accordingly, the effective characteristic capacity of a joint with a row 
of  fasteners Fv,ef,Rk,  featuring  fasteners  consecutively  arranged  in  force and  grain direc‐
tion, is determined with an effective number of fasteners nef: 
































and shrinkage and thus strains are  restrained must be  limited, with  fasteners clustered 
on one side of  the connected members  (Figure E1‐13 (b)).  Fasteners  solely  intended  to 






























termined  taking  the  stiffness  of  the  various  fasteners  into  consideration.  To  prevent 













fasteners  (see  Figure E1‐15),  the  equilibrium  condition  and  compatibility  of  the  defor‐
mation can be determined as follows: 
A B
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Allowable  stresses within  such  joint  types were previously determined based on  short‐
term tests with comparatively  few tested  joints. A common method used to determine 
allowable values consisted of e.g. specifying the mean value of the load‐bearing capacity 
of multiple  similar  test  specimens  and  then dividing  this  by  an overall  safety  factor,  to 








Accordingly, mechanical models  are used,  so  that  characteristic  load‐bearing  capacities 
can be calculated based on specific material properties and joint dimensions. The equa‐
tions contained in EC 5 to calculate the capacity of joints are based on the work of Johan‐












laterally  loaded  joint,  the  properties  required  are  “embedment  strength  fh”  and  “yield 
moment My”. All other required parameters are geometric details such as timber thick‐







material  property,  dictated  by  how  the  fastener  and  timber  interact.  A  typical  test  ar‐
rangement  is  shown  in Figure E2‐2.  To ensure uniform  impression  (embedment)  in  the 
timber or wood‐based material, it is important to avoid any deformation of the fastener 
as  far  as possible. This  is  generally done by  clamping  the ends of  the  fastener  into  the 




























The  embedment  u  is  the  relative  displacement  between  the  fastener  and  specimen, 
namely  between  BB  and  A  in  Figure E2‐2.  Additional  indications  to  define  the  embed‐
ment strength are included in EN 383 “Timber structures – test methods – determination 
of embedment  strength and  foundation values  for dowel‐type  fasteners”, while experi‐
mental devices  to define  the embedment  strength are described  in Rodd et al.  (1987). 












































In  the  event  of  a mode  a  failure  as  shown  in  Figure E2‐6,  the  embedment  strength  in 
member 1 is the key parameter. The equilibrium of forces V = 0 in member 1 results in: 





































h,2,k 2 h,1,k 1 h,1,k 2 h,1,k 1 0f d b f d b f d b f d b              
Consequently: 
2 1b b    
The equilibrium of moments at the fastener MA = 0 is: 
               
 
        
 
2 1 1
y,k h,2,k 2 h,1,k 1 1 2
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   
 
Solving the quadratic equation reveals: 











    
       
    
  (E2‐3)
In addition, the equilibrium of forces V = 0 of the fastener in member 1 equates to: 
v,Rk h,1,k 1F f d b    
Inserting equation (E2‐3) reveals: 











     
       









equations  for  double‐shear  joints  and  possible  failure modes  are  shown  in  Figure E2‐8 
(see  also  Figure E1‐10). When  deriving  the  equations,  it  is  important  to  note  that  the 
Johansen equations are determined per shear plane, whereby the joints are conceptually 
separated in the middle (namely at t2/2) in accordance with Figure E2‐8. Accordingly, the 




















v,Rk h,1,k 1F f d t     (E2‐5)






F f d     (E2‐6)
Failure mechanism j (see Figure E2‐7 and equation (E2‐4) or Annex 6, failure mechanism e): 
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a b a
M f d a b a f d b a
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    
   
 
In  addition,  the  equilibrium  of  forces  V = 0  of  the  fastener  in  the  timber  member 
equates to: 
v,Rk h,1,k 1F f d b    
Inserting of b1 results in: 
y,k





F f d t
f d t
 
      
   
  (E2‐9)





















embedment  strength  has  been  reached  in  the  timber member,  and  two plastic  hinges 
form. The equilibrium of moments at the fastener MA = 0 is: 
1
y,k h,1,k 12 0
2
b
























In  addition,  the  equilibrium  of  forces  V = 0  of  the  fastener  in  the  timber  member 
equates to: 
v,Rk h,1,k 1F f d b    
Inserting b1: 
y,k




F f d M f d
f d
       

  (E2‐10)
Equation  (E2‐10)  is  reflected  in  the equation  for  the  failure mechanism e of a  steel‐to‐








plates  and  the middle  timber member. Accordingly,  the  corresponding equations were 
derived assuming a pinned restraint of  the  fasteners  in  the steel plates. A steel plate  is 
deemed thin, if the thickness of the steel plate does not exceed half the fastener diame‐
ter  d.  For double‐shear  joints,  if  the middle  section  comprises  a  thin  steel  plate,  the 
same equations apply as are used in the case of thick steel plates. The connection geom‐
etry allows the fastener to form a plastic hinge in the steel plate area, although this pre‐
supposes sufficient  load‐bearing capacity of the steel plate.  If  the thickness of the steel 
plate is between 0.5 ∙ d and d, the load‐bearing capacity of the joint is determined from a 
linear  interpolation  between  the  load‐bearing  capacity  values  for  thin  and  thick  steel 
plates.  All  possible  failure  modes  of  a  steel‐to‐timber  joint  with  thin  steel  plates  are 
shown in Figure E2‐9. For failure mode a, as in Figure E2‐9 and Figure E2‐12, embedment 
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 1 1 12 1 0,4b t t      
In  addition,  the  equilibrium  of  forces  V = 0  of  the  fastener  in  the  timber  member 
equates to: 
v,Rk h,1,k 1F f d b    
Inserting b1: 






















The  anchoring  generates  a  tensile  force  in  the  fasteners  in  the  direction  of  its  axis.  In 
Figure E2‐14 meanwhile,  the  triangle  of  forces  emerging  at  the  current  deformation  is 
marked.  The  emerging  tensile  force  can  be  divided  into  two  components  parallel  and 
perpendicular  to  the  shear plane  respectively, while  the  compressive  force  component 
on the shear plane generates frictional force between both timber members, which has a 






effect  shown  here,  an undeformed  state  is  actually  expected.  In  the  deformed  state, 
namely where  the  fastener  is  inclined  due  to  significant  joint  deformations,  the  actual 
load‐bearing capacities are higher, since the  friction between the shank of  the fastener 
and  the  surrounding  timber may  generate  additional  normal  forces  along  the  fastener 
axis,  through which, as  shown  in Figure E2‐14, a  force component parallel  to  the shear 
plane can emerge. However, the additional force component parallel to the shear plane 
can only develop with the fastener considerably  inclined, meaning significant  joint defor‐
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1,k 1 1 1cos sinF Q N H          (E2‐13)
2,k 2 2 2cos sinF Q N H          (E2‐14)
1 1 1sin cosH Q N        (E2‐15)




































Inserting  equations  (E2‐15),  (E2‐17)  and  (E2‐19)  in  equation  (E2‐13),  the  following  is 
obtained: 
   1,k 1,k,1 1 h,1,k 1tan 1 tanF f d s f d x                (E2‐21)
Likewise, inserting equations (E2‐16), (E2‐18) and (E2‐20) in equation (E2‐14): 
   2,k 1,k,2 2 h,2,k 2tan 1 tanF f d s f d x                (E2‐22)
The equilibria of forces F1,k = F2,k and fh,2,k = b ∙ fh,1,k elicit: 
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   
  (E2‐26)
Equation  (E2‐26)  only  has  a  solution,  if  f1,k,1 ∙ s1 =f1,k,2 ∙ s2,  since  otherwise,  the  solution 
would be ‐1 = tan2. This means that the screw tensile force in members 1 and 2 must be 
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

             

  (E2‐28)
The  load‐bearing  capacity  Fv,Rk  for  timber‐to‐timber  joints  with  fully  threaded  screws 
inserted  at  an  angle    (or  dowel‐type  fasteners  capable  of  withstanding  axial  tensile 
forces and inserted at an angle ) for the failure mode with two plastic hinges per shear 
plane amounts to:  
    2v,Rk ax,Rk y,k h,1,k
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range of  lengths, diameters and surface  finishes. Nailed  joints are easy  to manufacture 
and generally exhibit ductile behaviour, which  facilitates a balanced  load distribution  in 
nail  groups.  In  addition,  the ductile behaviour helps dissipate energy when  cyclic  loads 
such as earthquakes are imposed, which may improve the load‐bearing behaviour of the 
construction.  The most  commonly  used  type  is  the  smooth  shank  nail  with  a  circular 
cross‐section,  which  is  produced  from  a  wire  with  a  minimum  tensile  strength  of 
600 N/mm2 and with standard diameters ranging between 2 and 8 mm. The nails can be 
blank or protected against corrosion e.g. by galvanising. The nail head is generally flat and 
circular  with  a  diameter  of  around  double  the  nail  shank  diameter.  However,  certain 
types of nails have smaller heads, so  they can be driven  in  flush to  the  timber surface. 
Certain countries also manufacture nails with a square cross‐section. Nails can be driven 
in manually or with pneumatic nail guns.  
The  load‐bearing  behaviour  of  a  nail  can  be  improved,  in  terms  of  withstanding  both 
forces perpendicular to the nail axis as well as in a shank direction (withdrawal) by modi‐









in  the  yield moment.  The  other  is  the  need  to monitor  the  angle  between  the  staple 
crown and the grain direction of  the wood. Nails and staples are shown  in Figure E3‐1, 



























The  end  is  deemed  loaded,  when  the  force  transmitted  by  the  nail  has  a  component 
pushing  in  the  direction  of  the  end.  Otherwise,  the  end  is  deemed  unloaded.  The  in‐
creased splitting risk means greater end distance requirements are imposed on the load‐
ed end than on the unloaded end. Similarly, the edges may be loaded or unloaded. Ac‐
cording  to  EC 5,  the minimum  nail  distances  and  spacing  are  based  on many  years  of 
















































reducing  the  risk  of  any  split  in  the  member  in  question.  These  favourable  boundary 
conditions were confirmed on tests performed with nails. One particularly relevant prob‐
lem concerning wood‐based panels  including the nail  tip  is the cracks on the underside 
(where  the  nails  protrude), which  can  significantly  reduce  the  load‐bearing  capacity  of 
the joint. For joints between wood‐based materials and timber, EC 5 allows the minimum 
nail distances specified in Table E3‐1 to be reduced by 15%, but not the edge distances. 
For  plywood,  specific minimum  edge  distances  apply;  3 ∙ d  for  the  unloaded  edge  and 
(3 + 4 |sin |) ∙ d  for  the  loaded  edge.  Similar modifications  are  proposed  for  steel‐to‐
timber  joints, whereby the recommended reduction factor for the minimum spacings is 
0.7. Nails driven in parallel to the grain (namely in the end grain) are deemed non load‐












     (E3‐1)
Predrilled: 








wide‐ranging  timber  densities,  wood  species  and  nail  diameters.  An  illustration  of  the 
origin of equations (E3‐1) and (E3‐2) is shown in Whale et al. (1989). 
E3.4 Yield moment 







y,k u0.3M f d     (E3‐3)
And for nails with a square cross‐section: 
2.6
y,k u0.45M f d     (E3‐4)
where  fu  is  the wire  tensile  strength  in N/mm2  and d  is  the  nail  diameter  in mm  (side 
length for square nails). 
Like equations (E3‐1) and (E3‐2), which are used to define embedment strengths, equa‐
tions  (E3‐3) and  (E3‐4) are also based on  the  regression analyses of numerous  test  re‐
sults. Exponent 2.6 is based on the observations of Werner and Siebert (1991), who no‐
ted how the nail yield stress declines with increasing diameter. 
Other  nail  types must  be  tested  in  accordance with  EN 409  “Timber  structures  ‒  Test 















































 fin inst def1u u k     (E3‐8)




Deformations  in  joints  often  represent  a  significant  proportion  of  the  overall  defor‐
mations  in  a nailed  timber  construction under  a  serviceability  load and  should  thus be 
taken  into  account  during  calculations. Within  a  nailed  truss,  the  portion  of  deflection 
due  to  semi‐rigidity  of  the  joints  often  exceeds  that  due  to  elastic  deformation  of  the 
truss members.  In nailed composite beams, meanwhile, simple beam theory cannot be 
applied. For stresses and deflections, displacements must also be taken  into considera‐
tion, e.g.  between  the  flange and web of  a nailed  I‐joist, which  can be done using  the 





The  load‐bearing  capacity of  axially  loaded  smooth  shank nails  (Figure E3‐3)  is  low and 
the  long‐term behaviour unfavourable. Accordingly,  instead of  smooth shank nails only 
ringed shank nails may be used for permanent or long‐term loading in an axial direction. 
The point at which the withdrawal resistance peaks is when nails are driven in perpendic‐
ular or at an angle  to  the grain. Nails arranged  in parallel  to the grain direction, mean‐
while, generally offer negligible withdrawal resistance and are unsuitable for transferring 












The NA  regulates  the use of  smooth shank nails  in more detail  and states  that smooth 
shank nails  in predrilled holes should not be subject  to axial  loads. The NA also defines 
load‐bearing  capacity  classes  for  nails  that  determine  the  parameters  fax,k  (withdrawal 
















dip  galvanised  nails,  ringed  shank  and  spiral  nails  and  nails  with  square  cross‐sections 
perform more  favourably  in  response  to withdrawal  loads  than uncoated or galvanised 
smooth  shank nails.  Another  advantage of  ringed  shank and  spiral  nails  lies  in  the  fact 
that their withdrawal resistance is hardly affected by changes in wood moisture content. 
Empirical equations to determine withdrawal resistance were determined for a number 




















f d t f d
  
   
  (E3‐10)
Here, d = diameter, dh = head diameter of the nail, t = thickness of the timber member on 
the  nail  head  side  and  tpen = penetration  depth  on  the  nail  tip  side.  The  characteristic 
values of the withdrawal parameter fax,k and the head pull‐through parameter fhead,k are 
functions of  the characteristic density of  the wood used and are specified  in  the NA or 
the declarations of performance of the nail manufacturer. 
The EC 5 also includes minimum values for the penetration depth tpen. Also noteworthy is 
the  fact  that when considering  the  rope effect  for nails  loaded  laterally, not  the entire 
withdrawal resistance may be taken into account, but only specific portions of the load‐
bearing capacity calculated in accordance with Johansen theory: a maximum of 15% for 





The  load‐bearing capacity of a series of n nails arranged  in  the grain direction must be 
reduced by an effective number nef,  if  the nails are not arranged offset with respect  to 
each other by at  least 1 ∙ d perpendicular to the grain direction (see also Article E13 on 
nef). This kind of offset arrangement is often practically applied, which is why nef is usually 
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their  load‐bearing  behaviour.  However,  two  things  must  be  taken  into  consideration 
above all. The first  is the fact that the steel quality used for staples  is usually far higher 
than that for nails (minimum tensile strength of steels for staples of 800 N/mm2), which is 
reflected  in  the  yield moment.  Secondly,  the  angle  between  the  staple  crown  and  the 
grain direction of the wood must be taken into account. The basic rule is that the load‐
bearing  capacity of  stapled  joints  can be assumed as equivalent  to  that of  two nails of 
equivalent diameter, provided the angle between the staple crown and grain direction is 
at least 30°. For an angle below 30°, the load‐bearing capacity of laterally loaded stapled 




y,Rk 150 M d   (E3‐13)














Dowels  are  slender,  cylindrical  fasteners  made  of  steel  with  smooth  or  even  slightly 
grooved surfaces. Based on this definition, each dowel has a diameter of between 6 and 
30 mm,  with  diametric  tolerance  defined  as  ‐0.1/+0.5 mm.  Holes  for  dowels  must  be 
predrilled with the nominal diameter. The holes in steel plates for steel‐to‐timber joints 
may be drilled 1 mm larger  than  the dowel diameter;  resulting additional deformations 
have  to  be  taken  into  consideration.  Similarly,  bolts  are  dowel‐type  fasteners made  of 










joint  type economic,  it  is also easy to set up. However, dowelled  joints  require at  least 
one dowel to be replaced with a fitted bolt, to guarantee the joint cohesion or help pre‐
vent a gap between the individual joint members. In comparison to normal bolted joints, 
dowelled  joints  are more  rigid  and  accordingly,  bolted  joints  should be  avoided  at  any 
point where good dimensional  stability and high construction rigidity  is  required.  Joints 
with fitted bolts, conversely,  like dowelled  joints, do not feature any predrilled holes of 
excessive size and can thus be as rigid and dimensionally stable as dowelled joints. Bolted 





















































 h,k k0.082 1 0.01f d        (E4‐1)
where k the characteristic density in kg/m3 and d the fastener diameter in mm. 
Equation (E4‐1) corresponds to equation (E3‐2) for predrilled nailed joints. Unlike nailed 
joints, however, for bolted and dowelled  joints,  the  influence of the angle between the 
force and  grain directions on embedment  strength has  to be  taken  into  consideration, 













5  and  equation  (D1‐1),  which  defines  the  design  format  for  compressive  stress  at  an 
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The  coefficient kc,90, which  resembles  to  the  factor k90  from equation  (E4‐2),  is  already 







1.30 0.015 for LVL














y,Rk u0.3M f d     (E4‐4)
where fu is the tensile strength of the fastener. 
Equation  (E4‐4)  corresponds  to  equation  (E3‐3)  for  smooth  shank  nails,  although  the 















































m m,1 m,2      (E4‐6)





































Equation  (E4‐9)  is  based  on  comprehensive  experimental  results.  Provided  there  is  no 
premature splitting of the wood and plastic deformations are possible, the forces can be 
distributed between the  individual fasteners, as applies, for example, for joints exposed 
to  compression  stress  perpendicular  to  the  grain,  in wich nef = n  applies.  For  dowelled 
joints, according to NA, a further rule applies to determine the effective number of fas‐


















have  differing  diameters,  but  tend  to  have  a  shank  diameter  that  is  smaller  than  the 
external  thread  diameter,  but  exceeds  that  of  the  inner  thread  (= core  diameter).  The 
nominal diameter of a self‐tapping screw is generally the external thread diameter. Such 
screws come  in numerous varieties  (Figure E5‐1): partially  threaded self‐tapping screws 
with  a  smooth  shank  area,  fully  threaded  screws,  various  screw heads  and  threads  or 
steel varieties. 
Screwed  joints  are  particularly  ideal  for  connecting  steel  plates,  steel  members  and 
wood‐based materials to timber, but can also be used for purely timber‐to‐timber joints. 
In  this  case,  most  of  the  joints  feature  one  shear  plane  only.  One  additional  and  im‐
portant area of use is that of reinforcements (Articles D8 and E12), in which self‐tapping 
screws are used as reinforcements  in  joints  loaded perpendicular  to the grain, notched 
beams, openings and curved beams or as reinforcements in beam supports (see Section 




associated variation  in steel properties, diameters and threads,  there  is a need to have 
screws checked by a notified body, whereupon the results will be declared by the manu‐








This means  that  the  parameters  required  for  joint  design,  such  as  yield moment My,k, 
withdrawal  parameter  fax,k  and  diameter  d  required  to  determine  the  embedment 
strength  for  modern  self‐tapping  screws  are  stipulated  in  European  Technical  Assess‐




come with  special  drive  systems  (usually Torx),  to  initiate  the  required  torque  levels  in 
the screws to insert them. However, these torques must not be at a level which leads to 
the screws being damaged due to  the torque  level  initiated. The ratio of  torque  failure 
moment  to  insertion  moment  must  be  at  least  1.5  for  the  longest  screws  (see 
EN 14592:2009). 
Background details, design equations  for  laterally  loaded  joints  and derivations  thereof 
can be taken from Articles E1 and E2. The NA sets out that a screwed joint must comprise 






engineers  can exploit.  Self‐tapping  screws, which are  subject  to  axial  load when pulled 










bearing  capacity.  For  larger  fastener diameters meanwhile  (e.g. bolts or dowels),  a no‐
ticeable impact on the embedment strength of the members to be connected is apparent. 
This means that screwed joints where d < 6 mm can be designed like nailed joints, while 
for d ≥ 6 mm,  the decrease  in embedment  strength with  increasing  angle between  the 
force  and  grain  directions  has  to  be  considered.  Even  so,  most  ETAs  for  self‐tapping 





the  introduction  of  modern,  self‐tapping  screws  and  only  apply  to  partially  threaded 
screws,  namely  those  with  a  partially  smooth  shank  and  an  external  thread  diameter 
equivalent to that of the smooth shank. As withdrawal resistance has become an increas‐














etc.)  also mean  that  in  the  foreseeable  future,  the  resistances  of  the  individual  screw 
types, e.g.  the withdrawal  resistance, must be defined  in  tests and consequently  taken 
from the technical documents. 
Laterally loaded screws 








(E3‐1)) and  that  for screws where d > 6 mm  is determined with  the equations  for bolts 
(equations  (E4‐1) and (E4‐2)). When multiple screws are arranged  in a row  in  the grain 






cross‐wise  set‐up.  An  inclined  arrangement  means  the  screws  are  subject  to  biaxial 
stresses; in the screw axis (when pulled out) and perpendicular to the screw axis (Johan‐
sen  theory), whereby,  given  the high  load‐bearing  capacity  in  the  screw axis,  high‐load 
bearing joints can be formed. The vast majority of the load is accommodated in the longi‐
tudinal screw direction in this case, given the clearly higher stiffness than when laterally 
loaded.  The  lateral  load‐bearing  capacity  is  not  considered  for  screws  arranged  at  an 
angle, since the equations used to define the embedment strength in EC 5 only apply to 
fasteners arranged  in a direction perpendicular  to  the grain. However,  the  influence of 
friction on the shear plane can be taken into consideration for design purposes. For axial‐











The  required  parameters  plus  the minimum  spacings  and  end  and  edge  distances  are 
specified in the technical documents. The minimum penetration depth of the thread on 











efn n   (E5‐1)
E5.3 Buckling under compressive load 
The verification of a screwed  joint when exposed  to compression  is determined by  the 
minimum resistance value against pushing‐in and buckling. This verification is carried out 
















 ax,Rd ax,d ef c pl,dmin ;F f d N      (E5‐2)



















    
  (E5‐3) 
where 
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perpendicular  to  the grain at  the  level of  the screw tip, meanwhile,  is verified with  the 
lower  term of  equation  (E5‐6), where Aef = ℓef,2 ∙ b  represents  the  effective  area  at  the 
level  of  the  screw  tips, which  is  subject  to  compression perpendicular  to  the  grain. Aef 
depends on the type of load (direct or indirect), the type of load introduction (single‐ or 
double‐sided)  and  the  resulting  load  distribution  and  is  explained  in  Figure E5‐3  and 
Figure E5‐4.  Comprehensive  simulations  have  shown  that  the  stress  distribution  is  ap‐
proximately linear when a direct load is introduced, which means ℓef,2 can be calculated 










Single ‐ sided  load  introduction: 0.25
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for nails  (for screws of up  to 6 mm (external  thread diameter)) or  for bolts  (for  screws 
from  6 mm  in  diameter).  For  axially  loaded  screws,  empirical  equations  to  determine 
Kser = Kax are specified in the technical documents of the individual screws. 
One example shown here is how the stiffness parallel to the shear plane can be calculat‐
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      (E5‐11)
Consequently,  the overall  stiffness with equivalent  thread  lengths on both  sides of  the 
joint is as follows:  
2
ser ax cosK K     (E5‐12)
E5.5 Combined loading 
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plate  connectors  come  in  wide‐ranging  shapes  and  sizes  and  with  diameters  ranging 
between 60 and 260 mm. They are always circular, since they are inserted into pre‐milled 
depressions in the timber and can be made of cast aluminium alloys, steel, cast steel or 
solid  oak. Most  split  ring  and  shear  plate  connectors  used  in  Europe  are  described  in 







is  usually  done  at  the  same  time as  drilling  the bolt  hole  (see  Figure E6‐2 on  the  left). 
Next, the connector is placed in the corresponding depressions and the timber members 










with bolts. While  split  ring  and  shear plate  connectors  are  inserted  into pre‐milled de‐
pressions  in the timber, toothed‐plate connectors are pressed into the pieces of timber 
to be connected. To avoid any gap due to the base plate  (up to 3 mm) of  the toothed‐
plate  connectors  between  the  timber members,  the  base  plates  can  also  be  placed  in 
pre‐milled  depressions  in  the  wood. While  double‐sided  toothed‐plate  connectors  are 
only usable in timber‐to‐timber joints, single‐sided toothed‐plate connectors can also be 
used  when  connecting  timber  and  steel.  Like  shear  plate  connectors,  single‐sided 
toothed‐plate connectors are also used in timber‐to‐timber joints, e.g. if the connector is 
to be installed already prior to assembly or if the construction has to be assembled and 









Toothed‐plate  connectors  come  in many  shapes and  sizes, with diameters between 38 
and 165 mm. Although they tend to be circular, square and oval shapes are also possible. 
Toothed‐plate  connectors  comprise  cold‐formed  steel  strip,  hot‐dip  galvanised  steel  or 






connectors  engage with  the wood.  Since  the  pressing‐in  process  requires  considerable 
force, either a special high‐strength bolt or a hydraulic press is used for this process. The 
bolts required for the joint can only be used for the task of pressing in for small connect‐









For double‐sided  connectors  (split  ring and double‐sided  toothed‐plate  connector),  the 
force is initially transmitted from one member via embedment stresses into the connect‐
or and from there, via the shear resistance of the connector to the second member. The 
bolts  accommodate  the  resulting  eccentricity  and  keep  the  joint  together.  For  single‐
sided  connectors  (shear  plate  and  single‐sided  toothed‐plate  connector),  meanwhile, 
forces  are  distributed  slightly  differently:  once  the  force  has  been  transmitted  to  the 
connector,  the  bolt  is  exposed  to  embedment  stress  between  the  connector  and bolt. 
Subsequently, the shear resistance of the bolt means that for timber‐to‐timber joints, the 
force  is  transmitted  from  the  bolt  to  the  second  connector,  while  for  steel‐to‐timber 
joints,  it  is  transmitted directly  to  the steel member. The hole diameter  in  single‐sided 





When  performing  tensile  tests  on  joints  with  split  ring  or  shear  plate  connectors,  the 
most common cause of failure observed is a shear block failure of the timber in front of 
the  connector.  The  calculation  model  used  to  determine  the  load‐bearing  capacity  of 
such  connector  joints  thus  assumes  the  occurrence  of  such  failure.  Although  unevenly 
distributed in reality, embedment stresses are assumed to be uniformly distributed and 
to act in parallel to the direction of the force applied. These are then, in turn, transferred 
to  the member via shear stresses  (Figure E6‐4 centre). The sudden shear  failure means 
such joints may fail, even if only very minor deformations are involved, which also means 
interaction of the bolt and connector cannot be guaranteed. The load‐bearing capacity of 





















bearing  capacity  in  any way.  The  shear  failure  of  the wood  in  front  of  the  connector, 








however,  the  splitting  only  occurs  following  considerable  embedment  deformations 
under  the  connector  and bolt.  In  a  state of  failure  therefore,  both  connector  and bolt 
transmit  some of  the  force, although  this  interaction between connector and bolt only 
emerges in joints subject to compression. Compared to joints subject to tension or loads 
acting  at  an  angle  of  less  than  150°,  which  show  brittle  failure,  greater  plastic  defor‐
































strength declines with  increasing shear area, which explains  the reference  to  ‘apparent 
shear  strength’, as determined by many  tests. However, as applies  to all  joints,  certain 
minimum wood  thicknesses  are  required,  given  the  risk  of  splitting  failure  for  smaller 




failure mechanism,  occurs  in  joints  loaded  up  to  an  angle  of  150°, many  tests  showed 
that  even  for  those  joints  loaded  at  an  angle  between  the  force  and  grain  directions 
exceeding 30°, a calculation employing the approach of equation (E6‐1), namely without 
taking splitting  into consideration, would suffice. This can be explained by  the  fact  that 
spacings and edge distances affect the load‐bearing capacity in similar ways when various 
failure mechanisms occur. If splitting failure does occur when load is applied at an angle 
to  the  grain  direction,  increasing  the  distance  to  the  loaded  end  results  in  the  area  of 
wood exposed to tension perpendicular to the grain expanding. The same applies when 
shear  failure occurs  in  joints  loaded parallel  to  the grain. Here,  likewise,  increasing  the 
distance to the loaded end increases the size of the stressed areas in the wood, although 
shear stress in this case. Tests could show that the “higher load‐bearing capacity due to 
greater end distance” was similar  for both  failure modes “tension perpendicular  to  the 











with  toothed‐plate  connectors  tend  to undergo prominent  plastic  deformations before 





















model,  where,  ensuring  compliance  with minimum  distances  and  recommended mini‐
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ration.  Correction  coefficients  are  also  required,  which  take  the  influence  of  differing 
densities into consideration (other than the reference density 350 kg/m3), varying wood 
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  (E6‐7)




























1.0 for timber ‐ to ‐ timber joints

























covered wide‐ranging  connector  types,  joint  geometries,  densities  and  angles  between 




plate  connectors,  unlike  split  ring  and  shear  plate  connectors.  The  approach  taken  to 
determining  the  load‐bearing  capacity  of  the  bolt  was  already  explained  in  Article  E4. 
Accordingly, reference will only be made at this point to determining FC,Rk of the toothed‐











Analogous  to  equation  (E6‐1),  the  calculation model  of  equation  (E6‐2)  is  transformed 
into a design model: 
1.5
1 2 3 c
C,Rk 1.5
1 2 3 c
18 for types C1 to C9
25 for types C10 to C11
k k k d
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k k k d
     
   
  (E6‐12)



























   
  (E6‐14)
where for a3,t, the following value is taken with d = bolt diameter in mm: 
 3,t cmax 1.1 ; 7 ; 80mma d d     (E6‐15)
For toothed‐plate connectors of types C10 and C11, the following applies for k2 and a3,t:  
 3,t2 3,t c
c
min 1; with max 1.5 ; 7 ; 80mm
2
a
k a d d
d
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ors, which means  the design  equations  are  valid  and no unwanted premature  splitting 
takes  place.  The  minimum  spacings  and  distances  to  be maintained  for  split  ring  and 
shear  plate  connectors  are  specified  in  Table E6‐1  (for  definitions  of  the minimum dis‐
tances, see Figure E1‐9). Minimum distances for  (toothed‐plate) connectors of types C1 
to C9 are specified in Table E6‐2 and those for types C10 and C11 in Table E6‐3. Notwith‐
standing  the  above,  the  corresponding  minimum  distances  for  the  bolts  must  be  ob‐





























































Stiffness  values  for mechanical  joints  are  required  to  verify  serviceability,  as well  as  to 




mation behaviour. Accordingly, a simple relationship was selected  instead,  showing  the 
slip modulus as a function of the connector diameter and the mean density of the timber. 
The  influence of  the angle between  the  force and grain directions,  the wood moisture 
content, wood thickness and the number of connectors per shear plane was disregarded. 
















    (E6‐20)

























ufacturing  joints  in  the same plane, but  the punched metal plate fasteners were better 




Nowadays,  punched  metal  plate  fasteners  are  in  widespread  use  for  truss  joints  and 
joints  in many  other  plane  timber  structures  (Figure E7‐2 (a)), which means  that many 
different  punched  metal  plate  fasteners  encompassing  wide‐ranging  “nail”  arrange‐















































ondly,  the bending  resistance of  the nail  itself, which often  shows a  rectangular 
cross‐section. 




 Aef  is  the  effective  area  of  the  punched  metal  plate  fastener  in  each member, 













between the timber members  (this angle  influences the net cross‐section of  the 
steel along the joint line of the connection, see Figure E7‐3). 
 ℓ is the length of the joint line covered by the plate. The corresponding projected 
lengths,  parallel  and  perpendicular  to  the  main  plate  direction,  transfer  the 




































The  characteristic  nail  load‐bearing  capacity  per  plate  in  the  grain  direction  ( = 0°) 
fa,,,k is obtained from tests on joints (Figure E7‐4) with plate angles  = 0°, 30°, 60° and 
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and 90°  ( = 0° was  already  checked with  the  test  setup of  Figure E7‐4). The  test  results 
reveal  the  interaction  between  the  nail  load‐bearing  capacity  and ,  Figure E7‐6  on  the 
right. For this diagram, test specimens with additional angles  were checked. 
fa,0,0













Once  curves have been  fitted, which  represent  the  lower  limits of  the  relationship be‐
tween fa,0,0 and fa,90,0 (bilinear curve, Figure E7‐5) for straight joints and between fa,0,0 and 
fa,0,90  or  fa,90,90  (sinusoidal  curve,  Figure E7‐6 on  the  right)  for  T‐joints,  EC 5  specifies an 
interpolation method for arbitrary values fa,,,k between these extreme values: 
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To  verify  the  plate  load‐bearing  capacity  in  a  joint  line  of  a  connection,  in  accordance 
with EC 5, all forces and plate load‐bearing capacities are resolved into both orthogonal 
main directions x and y (Figure E7‐3):  
x,Ed Ed M,Edcos 2 sinF F F        (E7‐6)












































































trusses  made  with  punched  metal  plate  fasteners,  concerning  limit  values  for  lateral 
deflections, distortions, curvatures or oblique positions during the assembly. The NA also 
requires verification of the transport and assembly conditions. 
In addition,  there  is  also a need  to meet  the  requirements of EN 14250 “Timber  struc‐
tures  ‒  Product  requirements  for  prefabricated  structural  members  assembled  with 
punched metal  plate  fasteners”.  As  well  as  formulating  requirements  for materials  and 
members  (for  example  fire  behaviour),  information  on  the  CE mark  is  also  provided.  In 
addition to this European regulation, there is also a national draft, E DIN 20000‐6 “Applica‐
tion of building products  in construction works – Part 6: Dowel‐type and non dowel‐type 
fasteners”,  describing  further  requirements,  which  are  not  regulated  in  the  European 
standards. Among other  things,  for punched metal plate  fasteners deployed  in members 
with an overall length of > 12 m, the partial safety factors for the plate characteristics must 
be  increased by  a  factor of  1.5.  The  reason  for  this  regulation  is  that  the new European 


















screws without any predrilling of  the wood. The fact  that the  fastener holes have been 
pre‐punched into the connectors guarantees swift and easy assembly at the construction 









The  load‐bearing  capacity  of  the  joints  using  cold‐formed  steel  connectors  is  not  only 
influenced  by  the  capacity  of  the  steel‐to‐timber  joint,  but  also  by  the  capacity  of  the 
timber  members  and  steel.  In  particular,  tensile  stresses  perpendicular  to  the  grain 
emerging in the timber beams may trigger failures, even before the load‐bearing capacity 
of  the  nailed  or  screwed  joint  has  been  reached.  Examples  of  joints  in  which  tension 
failures perpendicular  to the grain may occur  include  joist anchors and  joist hangers as 
shown  in  Figure E8‐1.  Joints  subject  to  tension  perpendicular  to  the  grain  can  be  de‐
signed using one of the approaches outlined in Article E11. 
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  (E8‐1)
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any variation  in  load‐bearing capacity according to equations  (E8‐1) or  (E8‐2)  is based on 
the  clamping  effect  of  the nail  in  the  steel  plate.  Tests with nailed  steel‐to‐timber  joints 
(Ehlbeck  and  Görlacher,  1982)  showed,  however,  that  also  for  steel  plates  of  thickness 
t = 2.0 mm  and  ringed  shank  nails  of  diameter  d = 4.0 mm,  the  steel  plate  acted  as  a 
clamped restraint for the nail, if the nails were conically shaped under the head (Figure E8‐

































































When  the  joist hanger  is exposed  to a uniaxial  load,  the  load acts on  its plane of  sym‐
metry. The joist transmits the force via contact pressure  into the base plate of the  joist 
hanger and simultaneously via  the steel‐to‐timber connection  into  the  joist hanger and 
then, in turn, via the second steel‐to‐timber connection into the header. For joist hangers 
with relatively few fasteners  in the  joist connection, most of the  load is transmitted via 
contact with the base plate. When designing a joist hanger, however, it is safe to assume 
that  the  force will  act  at  the  centre  of  gravity  of  the  joist  connection. However,  if  the 
transmission of  force  is mainly by contact with the base plate, the resulting force shifts 
away  from  the  header.  The  joint  between  the  joist  hanger  and  header  is  accordingly 
stressed by an eccentric force, which exerts both lateral and axial loads on the fasteners. 
Joist  hangers with  straps  fixed  onto  the upper  side  of  the  header,  tend  to have  fewer 








minimum  values  defined  in  EC 5.  For  this  reason,  a  lower  load‐bearing  capacity would 
have to be assumed for these nails. As soon as the nails deform under load, however, an 



































A  timber  construction  that  usually  comprises  bar‐shaped members  obtained  from  the 

















































When  dimensioning  a  step  joint,  evidence  is  initially  required  to  show  that  the  load‐
bearing capacity of the existing contact surfaces suffices. For normal strut inclinations of 
30 to 60°, only the front face is taken into consideration for the transmission of compres‐
sive  forces and not  the  rear. The size of  the  front  surface can be determined  from the 
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  (E9‐3)
Equation (E9‐3) shows that the resistance depends on compressive strengths parallel and 





























end  lengths  > 8 ∙ tv must  not  be  taken  into  consideration when  determining  the  shear 
area. For  larger  loaded end  lengths, the distribution of shear stresses becomes increas‐
ingly uneven (peaking at the notch end), and expanding the shear area to a greater ex‐








wise,  the  load‐bearing  capacity  of  the  chord,  which  is  subject  to  tensile  and  bending 
moment stresses, must be verified in the net cross‐section. 
Multiple step joint 
It  seems advisable  to modify  the existing  joint geometry  (single step and heel  joint),  to 
ensure the timber cross‐sections can be used as efficiently as possible. Using a multiple 



























transition  from  beech  to  softwood.  Here,  a  load  distribution  angle  of  45°  is  assumed, 
allowing  for additional expansion of  the cross‐sectional area. The bending resistance of 
the beech  lamella  is not taken  into consideration, but contingent on a sufficient  loaded 
end  length,  so  that  compression  failure  perpendicular  to  the  grain  in  the  softwood  is 
always decisive. Otherwise, the loaded end should be checked for possible shear failure. 
























































for mortises  in  trimmer  joists  or  joists  with  higher  cross‐sections.  Figure E9‐6  shows  a 
typical tenon with its geometric details. For manually processed joints, the tenon height 
hz  amounts  to  at  least  a  third  of  the member  depth h, while  for  newer  constructions, 





consideration  at  the  time  of  design,  while  the  rule  for  the  members  with  the  tenon 
means  that ho must  be at  least  as  large  as hu.  Further  requirements  include  the  lower 
notch hu  not  exceeding h/3  and  the members with  the  tenon  requiring  a  height‐width 
ratio of 1.5 ≤ h/b ≤ 2.5. Figure E9‐7 sets out the complex geometric boundary conditions 

















ho + hz ≤ h
15 mm ≤ ℓz ≤ 60 mm




























tenon  width  b  is  therefore  determined  as  follows  (dimensions  in  Figure E9‐6),  where 
h ≤ 300 mm:  
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  (E9‐11)
The upper  term  in equation (E9‐11) verifies  tension perpendicular  to  the grain and has 
been  reduced  to  shear  stress  verification. This  verification equates  to  the  failure mode 
“crack propagation in the grain direction” (for more background details, see Article D5). 
The effective width bef in accordance with equation (D1‐17) takes into consideration the 









































to  the  grain  in  the  supported  surface  of  the  tenon  and  must  accordingly  be  verified 








The  emergence  of  computer‐controlled  systems  (CNC machines)  for  use  in  fabricating 
engineered  timber  components  means  that  even  what  were  originally  traditional  car‐
pentry  joints are coming back  into vogue. The  joint referred to here, namely a dovetail 
joint,  is  regulated  in  a  general  national  technical  approval  for  a  joint  between headers 
and joists in service classes 1 and 2 (Z‐9.1‐649), Figure E9‐8. The joist failure in the same, 
caused by a combination of tension failure perpendicular to the grain and shear failure in 
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for  joints with  solid  oak  pegs, which were derived  from  test  results.  The  characteristic 
load‐bearing capacity FRk in N of a peg loaded laterally and with a constant cross‐section 




Rk 9.5F d    (E9‐15)
The density of the timber members to be connected must be at least 350 kg/m3, and the 















Joints with glued‐in  rods are mainly used  in structures using glued‐laminated  timber or 
laminated  veneer  lumber,  some examples of which are  shown  in  Figure E10‐1 and Fig‐
ure E10‐2.  The  rods  are  used  to  prevent  cracks  in  curved  and  notched  beams  due  to 
tensile stresses perpendicular to the grain or transmit forces in a construction or portion 
thereof,  e.g. when connecting a  column  to a  foundation or a corner of a portal  frame. 
Glued‐in steel rods are also used for rehabilitation and repair, during which they may be 
subject to lateral or axial load or both combined. The manufacturer must also possess a 
















Instead  of  glued‐in  rods,  steel  rods with  a  thread  in  accordance with DIN 7998  are  an 






easy.  Accordingly,  to  ensure  mechanical  interlocking  between  the  rod  and  adhesive, 
threaded rods or RC rebars are preferred. All  statements of  the NA thus only apply  for 
joints with threaded rods or rebars. Generally speaking, rods of diameter between 12 and 
24 mm  are  used.  The  rods  are  glued‐in,  either  by  injecting  adhesive  (Figure E10‐3)  or 
pouring the adhesive into the hole and inserting the rod. The drilled holes are around 1 








Different  adhesives  are  used,  such  as  phenol  resorcinol  formaldehyde  resin,  dual‐
component  polyurethanes  and  dual‐component  epoxy  resins.  The  adhesive  selection 
depends on the manufacturing method and the type of load to which the rods are sub‐
ject. In Germany the adhesive requires a general national technical approval for use with 
glued‐in  steel  rods.  For  hole  diameters  that  exceed  the  rod  diameter,  the  key  factors 
determining  the withdrawal  strength  of  the  rod  are  the  strength  and  durability  of  the 
bond line. 
Phenol  resorcinol  formaldehyde  resins  are  a  tried  and  tested option when  it  comes  to 
structural  timber,  particularly  e.g.  glulam.  Riberholt  (1988),  however,  advocates  that 
phenol  resorcinol resins should not be used for  joints manufactured using the  injection 
method  and  holes  of  excess  size,  since  the  shrinking  of  the  adhesive when  it  hardens 















































occur,  e.g.  due  to  inconsistent  tightening  of  nuts  or  deformations  in  connecting  steel 
parts.  The  latter  failure  type,  of  the  timber member,  can  be  checked  by  verifying  the 
tensile stress of the member in the net cross‐section or block shear. Both the other fail‐
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  (E10‐1)
The  load‐bearing  capacity  for  the  tensile  failure  of  the  steel  rod  is  determined  via  its 





specific  boundary  conditions,  there  is  also  scope  to  use  lower minimum  distances  for 
















that  shorter  glued‐in  lengths  are prone  to brittle  failure. Moreover,  for multiple  axially 
loaded glued‐in steel rods, group effects may emerge, leading to a so‐called “group tear‐
out”  resembling  a  block  shear  failure  and  which  lead  to  the  group  of  fasteners  being 
completely pulled out. There are no relevant indications contained in the NA. For groups 
of glued‐in steel rods, therefore, there is a need to identify an effective number nef = n0.9 




































bolts,  glued‐in  rods,  punched metal  plate  fasteners  or  connectors),  secondly when  the 
tensile  strength  perpendicular  to  the  grain  of  the  timber  member  has  been  attained. 
Regardless of the fastener types used, however, joints loaded perpendicular to the grain 
generate tensile stresses perpendicular  to the grain when  introducing shear  forces  into 
the member. In timber construction, tensile stresses perpendicular to the grain are gen‐
erally considered particularly serious, given the comparatively low strength and stiffness 
of  the  wood  perpendicular  to  the  grain  direction.  This means,  for  example,  while  the 






















termined using prismatic  test bodies. Accordingly,  this  is also an area  in which  fracture 
mechanics may prove useful, as was already described  in relation  to notched beams  in 
EC 5 (Article D5). 
Additional possibilities for handling issues with tensile stress perpendicular to the grain in 
joints  include  conventional  stress  criteria,  based  on  the  concept  of  an  effective width. 
This  approach  is  contained  in  the NA  for  joints  loaded perpendicular  to  the  grain with 
multiple  fasteners  and  as  with  notches  and  openings  (Article  D5),  the  design  of  joints 






on  how  to  reduce  the  risk  of  cracks  due  to  tension  perpendicular  to  the  grain.  Infor‐
mation on  reinforced  joints, meanwhile,  is  included  in Article E12, while a  joint  loaded 
perpendicular  to  the  grain with mechanical  fasteners  is  schematically  illustrated  in  Fig‐





































The  verification  for  joints  loaded  perpendicular  to  the  grain  is  conducted  in  a manner 
resembling  that  for notched beams  (Article D5), which  is based on  fracture mechanics. 
Based on linear‐elastic fracture mechanics and the assessment of test results, the follow‐

































































chanics  approaches  and  equation  (E11‐1)  already  includes  key  linear‐elastic  fracture 
mechanics parameters, such as the value of critical fracture energy Gc. This is why equa‐
tion (E11‐1) only applies for softwoods, since the only results obtained came from tests 
with  softwood. Material  properties,  such as  tensile  strength perpendicular  to  the grain 
ft,90  for  example,  are  thus  excluded  from  equation  (E11‐1)  and  only  geometric  infor‐
mation is present. 
One  issue  with  the  abovementioned  verification  is  the  fact  that  the  applicable  scope  is 
limited  to  the  joint  configuration  shown  in  Figure E11‐3.  For  joints  in  practice,  however, 
most  configurations  include  multiple  rows  of  fasteners.  Configurations  other  than  that 
shown in Figure E11‐3 are used, since one advantage of distributing fasteners over a longer 
length in the grain direction is reducing the peak tensile stresses perpendicular to the grain 
and  hence  increasing  the  load‐bearing  capacity.  In  such  cases,  the  verification  shown  in 
equation  (E11‐1)  does  not  apply.  To  remedy  this  loophole,  the  NA  uses  the  verification 
already specified  in DIN 1052:2008 for the configuration of choice and various wood spe‐






perpendicular  to  the  grain  with  the  characteristic  tensile  strength  perpendicular  to  the 
grain; taking into consideration all impacts on load‐bearing capacity. The failure behaviour 
of the wood when tensile  load  is applied perpendicular to the grain  is particularly brittle, 
which means expanding the volume subject to tensile stress adversely affects strength. The 
tensile strength perpendicular  to the grain and  its characteristic value are determined by 






The  design  of  a  joint  loaded  perpendicular  to  the  grain  with  respect  to  the  tensile 









ate  exclusively  compression  perpendicular  to  the  grain  in  the  beam.  Conversely,  if  the 








tF F    (E11‐3)












































The  first moment of  area of  the  cut  cross‐sectional  part with  cross‐sectional  area a ∙ b 
amounts to: 
1 1
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shown  in  Figure E11‐6.  The  deflection  caused  by  the  load  component  Ft  results  from 
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  (E11‐9)
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corresponds  to  that of  the  shear  stresses on  the  cut beam shown  in Figure E11‐6. The 
deflection f of the cut beam of the height h1 caused by these shear stresses can accord‐
ingly be determined by inserting (E11‐8): 
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  (E11‐14)
By  solving  for   and  replacing h – a  with h1,  equation  (E11‐14)  can  be  transformed  as 
follows:  
   3 23 2 3 2 31 1
3 3 3 3 3
33 3 2h a a h ah a h h a h a
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  (E11‐15)
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Figure E11‐7  Distribution of tensile stresses perpendicular to the grain in multiple rows of fasteners. 
The  uppermost  fastener  in  row  (1)  generates  tension  perpendicular  to  the  grain 1(1) 
after  force  F(1)  is  introduced  into  the member.  The  tensile  stress  perpendicular  to  the 
grain  peaks  at  the  point  at  which  the  load  is  introduced  and  declines  with  increasing 
distance from the fastener  in a parabolic shape. The tensile stress perpendicular to the 
grain  is zero at the upper edge of the member, while the stresses perpendicular to the 
grain  introduced  by  the  fasteners  in  rows  (2)  and  (3)  lead  to  the  stress  distributions 
shown  with  the  maxima 2(2)  and 3(3).  The  respective  stress  distributions  due  to  the 
different  rows  of  fasteners  must  now  be  superimposed.  To  the  stress  exerted  at  the 
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tF F    (E11‐19)






























decline with  increasing distance from the  joint (Figure E11‐8). Accordingly,  the effective 
area Aef subject to tension perpendicular to the grain must be known to determine the 
tensile stresses perpendicular to the grain: 
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tensile  failure  is classed as a brittle  form of  failure,  the  joint capacity cannot be readily 
verified using a stress criterion. The influence of volume on the tension strength perpen‐
dicular  to  the  grain  is  taken  into  consideration,  by  multiplying  the  tension  strength, 
benchmarked to a reference volume of 0.1 m³ and with a coefficient kvol: 
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vol ef ef13 with in mmk A A    (E11‐27)
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  (E11‐33)
Equation (E11‐33) for the maximum shear load F90,max allows the load‐bearing capacity of 






the grain  is based on equation  (E11‐33) and reads as  follows  (for geometric details see 
Figure E11‐2): 
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  (E11‐35)
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required  for  ratios he/h > 0.7,  while  the  key  criterion  for  determining  the  load‐bearing 























type  fasteners  such  as  nails,  dowels  or  screws  are  often used  to  connect members,  in 
configurations  which  could  include  timber‐to‐timber,  timber‐to‐wood‐based  products  or 
steel‐to‐timber joints. Taking the load‐bearing capacity of the cross‐section of the connect‐








wood‐based material  under  the  fastener  is  completely  plasticised  and  the  fastener  re‐
mains straight. The key parameters for this failure mode are the embedment strength of 
the timber or wood‐based material plus the joint geometry (thickness of the members to 
be  connected,  spacings  and  end  and  edge  distances  of  the  fasteners).  Another  failure 
mode affecting joints with dowel‐type fasteners is a bending failure of the fastener and 
simultaneous  embedment  failure  of  the  timber  or  wood‐based  material.  When  such 
combined failure occurs, one or two plastic hinges emerge per shear plane and the fas‐





distances  helps  avoid  premature  splitting;  the  abovementioned  ductile  failure  modes 

















strength  far  exceeding  that  of  the  timber  to  be  reinforced.  Reinforcing  joints with  this 
approach  not  only  allows  embedment  strengths  close  to  shear  planes  of  connected 
members to be  increased, but also offers additional reinforcement against  tension per‐
pendicular to the grain in the area of the fasteners which, in turn, reduces susceptibility 
to  splitting.  The  results obtained by Blass and Werner  (1988) with  glued‐on beech ply‐
wood in the shear plane area of softwood joints showed that gluing‐on panels significant‐
ly reduces the susceptibility of softwood to splitting and exploits the higher embedment 
strength of  the plywood  in  the area of  the  joint where  the  loading  stresses peak,  thus 
increasing  the  overall  load‐bearing  capacity  of  the  joint.  Two  examples  of  such  rein‐
forcement are shown in Figure E12‐1. 
Other  means  of  increasing  the  load‐bearing  capacity  can  be  achieved  with  nail‐plate 
connectors  (Kevarinmäki  et  al.,  1995;  Blass  and  Schmid,  2001)  or  glued‐on  glass‐grain 
mats  (Haller et al., 1998). A nail plate  is pressed  in,  in  the area of  the  joint, where  the 
central nail plate area is without punch‐outs, whereupon the individual reinforced mem‐
bers are connected with a dowel‐type  fastener.  If  the  joint  is  loaded  laterally, both  the 
nail  plate  and  timber  are  exposed  to  embedment  stresses.  This  method  considerably 




toothed‐plate connector  (Article E6).  In  this  case, however,  the  load‐bearing behaviour 




































Taking  the  example  of  a  laterally  loaded  steel‐to‐timber  joint,  featuring  thick  external 
steel plates and two shear planes (Figure E12‐4), equations for the failure mode with two 
plastic hinges are derived for calculating reinforced joints. The input parameters for the 
calculation are the  joint geometry (thickness of  the timber member t2,  thickness of  the 
reinforcement s, fastener diameter d), the embedment strengths of the timber fh and the 
reinforcement  fh,s  as well  as  the  yield moment My  of  the  fastener.  In  all  the  specified 




















v,s,R h 2 h,s v,s,R h 2 h,s0F f d b f d s F f d b f d s                (E12‐1)
The equilibrium of moments at the fastener MA = 0 is: 
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failure  modes  and  joint  typologies  (see  also  Article  E2  and  Annex  6).  In  the  following 
section, equations  to  calculate  the  load‐bearing  capacity  for all  failure mechanisms are 
specified  for  single‐  and  double‐shear  timber‐to‐timber  and  steel‐to‐timber  joints  with 
reinforced  joint areas. To simplify matters, equal thickness and embedment strength of 















v,s,R h,1 1 h,sF f d t f d s       
(embedment failure in member 1 (case a in Figure E2‐5)) 
(E12‐4)
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v,s,R h,1 1 h,sF f d t f d s       
(embedment failure in member 1 (case g in Figure E2‐8)) 
(E12‐10)
v,s,R h,2 2 h,s0,5F f d t f d s        
(embedment failure in member 2 (case h in Figure E2‐8)) 
(E12‐11)




































The  load‐bearing capacity Fv,s,R per  fastener  for single‐shear  joints with thin steel plates 
(namely for a steel plate of thickness t ≤ 0.5 ∙ d)  is determined as the  lowest value from 
the following equations (E12‐14) and (E12‐15): 
   2 2v,s,R h,1 1 1 1 h,s2 2 2 4 2F f d t s s t t s f d s                     
(embedment failure (case a in Figure E2‐9)) 
(E12‐14)


















v,s,R h,1 1 h,sF f d t f d s       
(embedment failure (case c in Figure E2‐9)) 
(E12‐16)
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The  load‐bearing  capacity  Fv,s,R  per  fastener  and  per  shear  plane  is  determined  as  the 
lowest value from the following equations (E12‐19) to (E12‐21): 
v,s,R h,1 1 h,sF f d t f d s       
(embedment failure (case f in Figure E2‐9)) 
(E12‐19)
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The  load‐bearing  capacity  Fv,s,R  per  fastener  and  per  shear  plane  is  determined  as  the 
lowest value from the following equations (E12‐22) and (E12‐23): 





















The  load‐bearing  capacity  Fv,s,R  per  fastener  and  per  shear  plane  is  determined  as  the 
lowest  value  from  the  following  equations  (E12‐24)  and  (E12‐25)  (whereby  equation 
(E12‐25) corresponds to the above‐derived equation (E12‐3)): 
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The  gluing‐on  and  the  rigid  joining  it  provides  between  timber  and  the  reinforcement 
mean glued‐on wood‐based panels are the only type of reinforcement that can be relied 






















threaded  screws)  are  always  arranged  perpendicularly  to  the  grain  direction  and  the 







grain and prevent premature  splitting and  therefore premature  failure at a  lower  load‐
bearing capacity  than  the respective  Johansen case. The reinforcement prevents cracks 
extending  any  further  than  the  fully  threaded  screws,  although  it  is  not  possible  to  in‐
crease  load‐bearing capacity further (beyond the Johansen case). This means the effec‐
tive number of fasteners can be reconciled with the actual number: 




notched beams or  joints  loaded perpendicular  to  the grain  (Article D8). The screws are 
subject  to  axial  load  and  have  to  absorb  the  tensile  force  perpendicular  to  the  grain, 
which would otherwise trigger splitting  in a non‐reinforced  joint. The calculation model 
derived by Schmid (2002) to determine the axial  force component (tensile  force)  in the 
reinforcing screw depending on the external load component parallel to the grain applies 
only to joints with one fastener row in the grain direction and reinforcing screws installed 




ax,90,Rk v,Rk0.3F F    (E12‐28)
whereby Fax,90,Rk corresponds to the characteristic withdrawal resistance of a fully thread‐
ed screw of penetration depth ef = a4,c (see Article E5) and Fv,Rk is the characteristic load‐




neath  the  fasteners  (Figure E12‐3 on  the right) also helps  increase  the  load‐bearing ca‐
pacity, since the screw functions as a “beam”, which supports the fasteners. This kind of 
reinforcement  measure  also  means  the  load‐bearing  capacity  of  a  joint  not  at  risk  of 
splitting  can  be  increased  beyond  the  Johansen  load‐bearing  capacity.  Similar  to  the 
process of extending Johansen equations for joints with glued‐on wood‐based panels or 
nail connectors, the Johansen model can also be extended for these reinforcement types 




distinction  is established between “soft” or “hard” reinforcement.  In a “soft”  reinforce‐
ment,  the screw functions  like a semi‐rigid support  for  the dowel, whereas  its  role  in a 
“hard”  reinforcement  is  that  of  a  rigid  support.  This  is  an  important  distinction,  since 
depending on whether the support in question is semi‐rigid or rigid (whether or not the 
reinforcement element has scope to bend), differing failure mechanisms may occur with‐
in  the  classic  Johansen cases  (involving no, one or  two plastic hinges per  shear plane). 
Figure E12‐6  shows  the  range  of  different  failure mechanisms,  citing  the  example  of  a 
single‐shear  timber‐to‐timber  joint  for  the  Johansen  case  with  two  plastic  hinges  per 




















tained  in  Bejtka  (2005a)  and  Blass  et  al.  (2006).  The  load‐bearing  capacity R3  is  deter‐
mined from the equilibrium of  forces and moments  in the  joint  (for  internal  forces and 
moments,  see  the  second  case  from  above  in  Figure E12‐6).  The  equilibrium  of  forces 
V = 0 reveals: 
3 1,VE,3 h,1 3 1,VE,3 h,10R F f d p R F f d p            (E12‐29)
The equilibrium of moments at the fastener MA = 0 reveals: 
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      (E12‐30)
Inserting equation (E12‐30) in equation (E12‐29) results in the load‐bearing capacity R3: 
 y h,13 1
4





      (E12‐31)
Reinforced joints 
472 
However,  equation  (E12‐31)  only  applies  if  the  failure  case  is  deemed  “hard”,  namely, 
when  the  lateral  load‐bearing  capacities  of  the  reinforcement  element  R1,VE  and  R2,VE 
exceed  the  corresponding  force  components  F1,VE,3  and  F2,VE,3.  The  force  components 
F1,VE,3 and F2,VE,3 are also derived from the equilibrium of forces and moments in the shear 
plane. For F1,VE,3, equation (E12‐30) applies, meaning: 
 y h,11,VE 1,VE,3 3
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       (E12‐32)
F2,VE,3 is determined similarly. The equilibrium of moments at the fastener MB = 0 reveals: 
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       (E12‐33)
Consequently: 
 y h,12,VE 2,VE,3 3 1
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        (E12‐34)
Or with R1,VE and  = R2,VE/R1,VE: 
 y2,VE,3 h,11,VE 3 1
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The  load‐bearing  capacity  of  a  single‐shear  timber‐to‐timber  joint  is  therefore  deter‐
mined for one of the possible failure cases (those involving a “hard” reinforcement) and 
for  the  Johansen case with two plastic hinges per shear plane with equations  (E12‐31), 
(E12‐32) and  (E12‐35). Accordingly,  the number of possible  failure cases  in a  reinforce‐
ment  featuring  fully  threaded  screws  arranged  directly  underneath  the  dowels  clearly 
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even  if  the  load transmitted by the  joint  is applied to the centre of gravity of  the  joint. 
The load‐bearing capacity of a joint corresponds to the sum of the loads withstood by the 




of  the  load‐bearing  capacity  per  fastener  in  joints  with  multiple  fasteners  for  specific 
fastener types. As a general rule, the various influences on load distribution in joints act 
both on joints with multiple identical fasteners as well as on those with different fasten‐
ers.  For  joints with multiple  fasteners,  brittle  failure mechanisms may  also  emerge,  to 
which the Johansen model (Article E2)  is inapplicable and which fail at lower loads than 
those  calculated  with  the  Johansen  equations.  In  response,  either  joints  can  be  rein‐
forced (Article E12), an effective number nef < n can be used or the brittle failure mecha‐
nisms  can  be  separately  verified.  This  article  starts  by  examining  the  load  distribution 
between individual fasteners in timber joints and the concept of the effective number of 
fasteners nef as well as illustrating the failure mode “wood failure in joints with multiple 
glued‐in  rods  subject  to  axial  stresses”.  Finally,  the  various  failure modes  occurring  in 








grain.  Cramer  (1968)  adopts  a  similar  approach  when  taking  the  non‐uniform  normal 
stress distribution  in  the cross‐sections  into consideration and  its  influence on the axial 
stiffness of  the  connected members. However,  the elastic  solution according  to  Lantos 





of  the  load.  Examples  include  timber‐to‐timber  or  steel‐to‐timber  joints  with  screws 
arranged at an angle. The  solution  for  the general  case of non‐linear  load‐deformation 
relationships is specified in Wilkinson (1986). 
Figure E13‐1  shows a  single‐shear  timber‐to‐timber  joint with nails  in which  the  load  is 
transferred between members 1  (M1) and 2  (M2)  in discrete steps at  the  fastener  loca‐
tions. Here, each step represents the load transferred by the respective fasteners. In the 
deformed state, the load in member 1 between fasteners i and  i + 1 corresponds to the 

















A  comparison of  the  lengths and deformations  in both members  (see Figure E13‐1)  re‐
veals that:  
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spacing  among  fasteners  and  the  slip  modulus.  The  linear‐elastic  approach  by  Lantos 
presented here remains relevant for  joints, which respond in a  linear‐elastic manner up 













comparatively higher stresses,  this  redistributes  the  load  to  the  less heavily  loaded  fas‐
teners  in  the middle  of  the  row.  These  load  redistributions  offset  the  load  peaks  de‐
scribed by Lantos (1969) and increase load‐bearing capacities in comparison to completely 
elastic  joints. The same applies to the  influence of time‐dependent deformations  in the 
joint. Creep also results in a relative loss of stiffness, which, in turn, leads to load redistri‐
butions.  Given  that  the  scale  of  the  creep  deformations  rises  with  increasing  loading, 
greater  creep  deformations  are  likely  to  occur  at  the  start  and  end  of  a  fastener  row, 
which leads to a more uniform load distribution in the joint. 
Plastic  deformations  of  joints  and  the  load  redistributions  they  cause  are  actually  the 
basis for design in accordance with EC 5. The calculation of the load‐bearing capacity of 
joints  with  dowel‐type  fasteners  in  accordance  with  EC 5  is  attributable  to  Johansen 
(1949).  Johansen  presumed  ideal  rigid‐plastic  behaviour  for  both  fasteners  and  wood 
under embedment stress (see Article E2). Subject to sufficient edge distances and spac‐
ings and if the joint fails in accordance with one of the mechanisms described by Johansen, 






ple  fasteners.  Sufficient  edge  distances  and  spacings  lead  to  reduced  splitting  of  the 
timber  in  the  joint area, since the shear and  tensile stresses perpendicular  to  the grain 
generated by the wedge effect of the fasteners decline with increasing distance. Accord‐




joint  area  e.g.  by  glued‐on  plywood  or  fully  threaded  screws  (Article  E12).  Joints  rein‐
forced  accordingly  reach  a  load‐bearing  capacity  which  corresponds  to  the  collective 
load‐bearing capacities of the  individual fasteners. No reduction need be taken into ac‐
count due to the group effect in this case. 
Considerable  plastic deformations  occur  in  the  following  timber  joints with mechanical 
fasteners:  joints with toothed‐plate connectors, nailed  joints and  joints with other slen‐
der,  dowel‐type  fasteners.  Plastic  deformations, which  generally  precede  any  failure  in 
joints  with  toothed‐plate  connectors,  explain  why  an  interaction  of  the  toothed‐plate 
connector and bolt can be assumed for these joints. Conversely, for joints with split ring 
or shear plate connectors, which are often prone to brittle failure, the bolt  is not taken 





joint  are  exacerbated  by manufacturing  inaccuracies.  Such manufacturing  inaccuracies 
may  include,  for  example,  misalignment  of  the  bolt  holes,  deviating  boreholes  in  the 




ity.  According  to  Wilkinson  (1986),  manufacturing  inaccuracies  and  differences  in  the 












These  results  underline  the  need  to  ensure  sufficient  edge  distances  and  spacings  for 
joints  with  fabrication  tolerances  to  guarantee  plastic  behaviour  and  hence  allow  the 
































One  exceptional  case  for  joints  with  multiple  fasteners  is  that  of  joints  with  multiple 
glued‐in rods subject to axial tensile stress. In such joints, a possible failure mode is the 











subject  to  tensile  stresses  (EC 5,  Equation 8.41),  if plastic  steel  failure  is  not  to prevail. 
The NA to EC 5, for example, stipulates that “the key criterion dictating the load‐bearing 
capacity of the joint should be the load‐bearing capacity of the rod and not the strength 















The  possible  failure modes of  joints with multiple  fasteners  and with  timber members 
loaded  parallel  to  the  grain  vary  very  widely.  In  addition  to  the  ductile  failure  modes 
covered  in  the  Johansen model and depending on  the dimensions of  the  timber mem‐
bers, brittle modes such as splitting or shear failures may also occur. Joints with multiple 
dowels or bolts in a row are particularly prone to such brittle failure modes, even if the 
required minimum  distances  are  complied  with,  reference  to  cases  (i),  (ii),  and  (iv)  in 
Figure E13‐4. 









(depending  on  the  type  of  reinforcement,  the  load‐bearing  capacity may  be  increased 
even further, see Article E12). Failure modes (i) and (ii) in accordance with Figure E13‐4, 
however,  are  only  partially  considered with  the  effective  number nef  and must  still  be 




















































































The  effective  thickness  tef  corresponds  to  the  thickness  over  which  the  embedment 
strength is reached. Depending on the failure mode of the joint, a partial block as shown 
in Figure E13‐5 (b) with an effective thickness smaller than the member thickness, tef < t1, 






equation  (E13‐11).  For  clarity,  reference  can be made  to Figure E13‐6, which  shows all 











b c d e f g h j/l k m  
Figure E13‐6  Failure modes according to Johansen for steel‐to‐timber joints. 
The effective thickness tef is determined via the Johansen equations (Article E2). Via equi‐
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thickness  or  penetration  depth  of  the  fasteners  are  taken  into  consideration,  see  the 
upper term of equation (E13‐14), since this involves a block to shear out over the entire 
member thickness or penetration depth t1, meaning the lower shear area is not activated. 
The fact  that EC 5 determines the block shear  load‐bearing  capacity as  the maximum 
value of the shear and tensile capacity of the net area means that if the weaker com‐







strengths.  The  characteristic  tensile  strength  parallel  to  the  grain  ft,0,k  of  the  timber 
member is increased by 50%, given the very low likelihood of large knots being present in 


































To  create  a  timber  structure,  timber members  have  to  be  connected  together  and  to 
other members.  In many traditional structures (e.g.  trusses, see also Article E15),  joints 
are mainly subject  to normal  forces or also  shear  forces.  In design,  these  joints are as‐
sumed to be a hinge, given that the fasteners are arranged within a limited space and the 
transmission  of moments  is  limited. Depending  on which  static  system  is  selected,  the 
joints may also be  capable of  transferring bending moments  in addition  to normal and 
shear forces. The arrangement of joints in a configuration designed to transfer such bend‐
ing  moments  paves  the  way  for  economic  structures.  For  example,  moment‐resisting 
corners  can  be  arranged  in  portal  frame  structures,  allowing  the  use  of  three‐hinged 
frames among others,  for  larger spaces with  larger clearances and smaller  foundations. 
Two  configurations  are  possible  when  manufacturing  moment‐resisting  joints.  Glued 
joints can be established, e.g.  in  the  form of  large  finger  joints  (Figure E14‐1), whereby 
the  members  have  finger  joints  over  the  entire  member  cross‐section  and  are  glued 
together  under  compressive  force.  Glued  joints  are  considered  rigid.  The  other  option 







The  manufacture  and  load‐bearing  capacity  of  large  finger  joints  is  regulated  in 
EN 14080.  As well  as  setting  out  the  requirements  for  adhesives,  finger  joints,  devices 
and  the manufacture of  finger  joints,  the  standard also encompasses  requirements  for 
the climatic boundary conditions to be complied with during the processing and curing of 
the  adhesive.  The  expense  also  increases, when  the  size  of  the members  or  transport 
requirements dictate that the joints have to be manufactured on the construction site. In 
particular, when additional measures are needed to ensure compliance with the required 
climate  constraints,  such as a minimum temperature of 20°C,  greater  costs may be  in‐
curred. In Germany, glued joints can only be established by manufacturers which have a 
special  “proof of  suitability  for gluing  load‐bearing wood members”  (DIN 1052‐10).  The 
need  to comply with  such  requirements explains why such glued  joints usually  cost  far 
more  to manufacture  than  joints with mechanical  fasteners.  Figure E14‐2  shows exam‐
ples  of moment‐resisting  joints with mechanical  fasteners  and  the  corresponding  load 





trian bridge. The  individual  fasteners of  the group are axially  loaded by the  force F and 
the resulting moment M. When nails and screws are used, the axial load‐bearing capacity 






to  forces  acting  both  in  parallel  and  perpendicular  to  the  grain  direction  and  limiting 
stresses on the timber exerted perpendicular to the grain in such joint configurations is a 
priority. One common solution used for frame corner joints with mechanical fasteners is 
shown  in Figure E14‐2 (c). Here, dowels are  the  first choice of  fasteners and usually ar‐







































timber members  can be used.  This  also  favours  the  economical  solution of  connecting 
timber members  with  steel  profiles,  eliminating  the  need  to  arrange  slotted‐in  plates. 
Likewise  in  this  joint  typology,  the  impact of  tensile stresses perpendicular  to the grain 
caused by climatic conditions must be taken into consideration by allowing the beam to 
shrink. Construction detailing must be of a nature  to avoid  restraining  shrinkage  in  the 
joint of the beam to the column. The example in Figure E14‐3 shows how a joint subject 
to tension transfers the force via two bolts and external steel plates in a manner that still 







In  the  frame corner  configuration  shown  in Figure E14‐4,  the moment  is  transferred  in 
the form of compressive and tensile force into the column and tension strut respectively. 


















on  the  construction  site  itself. Here,  the  requirements  in  terms of  assembly  conditions 
and the assembly effort  required are both significantly  lower  than for glued  joints.  It  is 
also relatively easy to adapt beams and columns to the course of the internal moments 
and  forces  using  tapered  cross‐sections.  In  comparison  to  curved  frame  corners,  for 
example, this approach allows for larger clearances. 
Moment‐resisting  joints,  particularly  with  dowels  arranged  in  a  circular  form  which  is 
important  for practice, are not  regulated  in EC 5, although the NA provides some addi‐








In  reality,  joints  with  mechanical  fasteners  are  semi‐rigid  with  a  stiffness  Kr,  see  Fig‐
ure E14‐5 (c), which depends, among other things, on the arrangement, number and fas‐
tener types as well as the properties of the connected members. The stiffness of the joints 
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(Figure E14‐5 (a)),  for  the  limit  case  „fixed“  (Kr → ∞  → r → ∞ )  and  with   = 0 
((E ∙ I)St → ∞), the corner moment  is Mj = (q ∙ ℓ2)/12 (Figure E14‐5 (b)). Using the coeffi‐
cient M,  it  is now possible  to  specify  the  influence of  the  joint  stiffness on  the corner 
























coefficient r must  reach values of at  least 8  to 12.  In all other cases  (0.5 < r ≤ 8 ‐ 12), 








































beam,  depending  on ℓ/h  and r,  is  specified  (where  = 1.0).  An  economical  design  of 
frame members  is  possible  if  the moments  in  the  field  and  corners  are  approximately 




























When  designing moment‐resisting  joints,  the  force  distribution  in  the  joint  and/or  fas‐
teners must be taken  into account and depends on the  fastener configuration. The fol‐
lowing  section  focuses  on  the mechanical  behaviour  of  a  widespread  configuration  of 
moment‐resisting joints, in which dowel‐type fasteners are arranged in circular form. The 
moment‐resisting joint shown in Figure E14‐8 is taken as an example. In the joint layout 
shown, the  fasteners are subject  to  loads perpendicular to the fastener axis and  in  this 
case, the angle i between the force and grain directions varies for each of the individual 
fasteners.  The behaviour  of  the wood  in  response  to embedment  stress,  however,  de‐
pends on the angle i to the grain direction, which results in the slip moduli for individual 
fasteners varying within the joint (Ohashi and Sakamoto, 1989). However, this dependency 

























Kser of  timber‐to‐timber  joints with mechanical  fasteners specified  in EC 5 are used and 
are independent of the angle between the force and grain directions (see also Table E1‐1). 
For  steel‐to‐timber  joints, meanwhile,  these  values are doubled according  to EC 5.  The 
mean  value  of  the  slip modulus  in  the  ultimate  limit  state Ku,mean  is  2/3 ∙ Kser  (equation 
(E1‐8)). This value is then to be divided by the partial safety factor M = 1.3. To determine 
the  load distribution,  the members  in  the  joint  area  are  assumed  to be  infinitely  rigid, 
since  they  have  far  greater  stiffness  compared  to  fasteners.  Considering  the  fastener 
displacement allows the rotation of the joint to be calculated, which, in turn, depends on 
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The  rotational  spring  stiffnesses  of  the  joints  shown  in  Figure E14‐9,  each  with  equal 
fasteners,  are  specified  in  equations  (E14‐8)  and  (E14‐9)  while  assuming  linear‐elastic 
load‐deformation behaviour. 
For a circular fastener arrangement, Figure E14‐9 (a) applies: 
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the  changing  directions  of  FM.  The  greater  the  distance  to  the  centre  of  rotation,  the 



































each  fastener  varies  depending  on  its  position  or  load  direction  and,  in  theory,  each 
individual  fastener  of  the  joint would  have  to  be  verified.  There  is,  however,  scope  to 
simplify this verification with the theoretical maximum fastener load. With this in mind, it 
is assumed that the resulting normal and shear forces and the force FM generated from 
the moment act  in  the same direction  (Figure E14‐10 (b)). This maximum  load  is as  fol‐
lows for a circular fastener arrangement (index VM = fastener): 
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also  be  taken  into  consideration.  Figure E14‐11  shows  two  different  fastener  arrange‐




tion  between  tensile  stresses  perpendicular  to  the  grain  and  shear  stresses  occurs 
throughout the member length in question. For fastener arrangements along the mem‐
ber  edges, meanwhile,  higher  tensile  stresses  perpendicular  to  the  grain  are  observed 
particularly  in  the  vicinity  of  the  end  grain  (Boult,  1988).  The  risk  of  splitting  resulting 
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V V    (E14‐21)
For  the  circular  fastener  arrangement,  the  design  shear  load  can  be  calculated  from 
equation  (E14‐21)  where  the  shear  force  component  VM  generated  by  the  moment, 
equation  (E14‐20),  and  the  load FM  generated  by  the moment,  equation  (E14‐10),  are 
inserted: 
1 1 2 2
tot 2 2
1 1 2 2
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bearing  capacity  is  not  dependent  on  the  number  of  fasteners  arranged  in  a  row.  For 
circular fastener arrangements, minimum spacings and minimum end and edge distances 















To the loaded end  a1,t  7 ∙ d  2 ∙ dc  1.5 ∙ dc 
To the edge  a2,t(c)  4 ∙ d  dc  dc 
Spacing within a circle  a1  6 ∙ d  2 ∙ dc  1.5 ∙ dc 
Spacing between circles or 
rectangles 





Crack due to tension

















ax,d 1 M,d 1 M,d
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F n F n F        (E14‐25)
The reinforcements against tension perpendicular to the grain are to be arranged in the 






























Trusses  of  various  forms  are  primarily  used  in  roof  structures  and  bridges.  Their  ad‐





larly  high‐performance  joints.  In  addition  to  joints  with  hinge  bolts  and  steel  nailing 
plates, those with slotted‐in steel plates and connectors, double‐shear joints with lateral‐
ly loaded dowel‐type fasteners and step or bonded joints, this is the main area of applica‐




























To determine  the  total  load‐bearing capacity of  joints with multiple shear planes, addi‐
tional  points must be  considered when  applying  the basic  Johansen  cases discussed  in 
Article E2. To calculate the total load‐bearing capacity, the initial step involves consider‐
ing plausible combination of possible individual failure modes (embedment failure in the 


































termined as  the  sum of  the minimum  load‐bearing  capacities of  all  shear planes. As 
when designing the basic cases, likewise, ideal rigid‐plastic behaviour can be assumed for 
fasteners under bending stress and the wood and wood‐based materials under embed‐





end  is  rotated  (Figure E15‐4:  failure mode  j  for  timber‐to‐timber  joints and g and k  for 
steel‐to‐timber joints, k only for thin steel plates, see also Figure E15‐3), however, is only 
mechanically possible for an actual edge member. This deformation pattern, with rotated 
fastener  ends,  is  not  possible  in  centrally  placed  members  (cross‐sections  2,  3  or  4), 
which are “at the edges” only in the theoretical observation, since the deformed fastener 
must  continually  penetrate  all  individual members. When  designing  joints,  another  as‐
pect to consider is the fact that total load‐bearing capacity may be limited by shear fail‐










1 3 52 4
Shear plane (SP) I to IV: I II III IV










SP II (and III):





SP II (and III):





capacity SP I  = capacity SP IV
capacity SP II = capacity SP III
Two different geometries
have to be considered when
calculating the capacity of
SP II resp. III.






































   
   
   
   
   
   
   
   
   
   
   
   
   
   
   
   
   
   
   
   







































first  is  structural  safety, which  is  generally  quantified by  load‐bearing  capacity  and  the 
second  is  serviceability, which generally  refers  to  the ability of  the construction and  its 
individual parts to perform satisfactorily under normal usage conditions. The serviceabil‐
ity  limit  state also encompasses  the wellbeing of users, e.g.  restricting unpleasant  floor 
vibrations,  and  the  visual  appearance  of  the  construction,  e.g.  impairments  caused  by 






or  roofs,  serviceability  requirements  such  as  limiting  deflections  or  vibrations  are  very 
often a decisive parameter when it comes to cross‐sectional dimensions. 
F1.1 Deformations over the lifetime of a structure 
The  portion  of  variable  actions  (e.g.  imposed  loads  on  floors  or  snow  loads)  in  timber 
constructions tends to exceed the portion of permanent actions. This means that as the 
actions change considerably over  time,  the degree of deformations does  the same and 
this  fact  must  be  taken  into  account  appropriately  when  verifying  serviceability.  Fig‐
ure F1‐1 schematically shows the deflection history of a beam subject to permanent load 

















As a general  rule, portions 0 and 1 are  fixed as soon as  the construction  is complete. 
However, these portions may still be subject to change when the permanent load changes. 
2 and net, conversely, change over time. 
































permanent  combinations  are  particularly  significant  and  the  former  is  most  relevant 
when exceeding the limit state triggers permanent damage or permanent and excessive 
deformations.  This  combination  is  used  to  determine  the  initial  deformation  and  the 
symbolic notation of this combination is as follows (see also Equation (C2‐5)): 
k,j k,1 0,i k,i
j 1 i 1
G Q Q
 
      (F1‐1)
The quasi‐permanent combination applies for long‐term effects and is used to determine 
the portion of  creep deformation creep.  The  symbolic notation of  the quasi‐permanent 
combination is as follows (see also Equation (C2‐6): 
k,j 2,i k,i
j 1 i 1
G Q
 
















stipulating  that  structures must  be  designed  and  built  to  ensure  the  abovementioned 










inst inst,critu u   (F1‐3)
whereby uinst represents the initial deformation for the characteristic combination, name‐
ly  the  portion 1  from  Figure F1‐2  and  the  portions  of  the  variable  loads  on  the  initial 
deformation, the time‐dependent nature of which is reflected in the combination coeffi‐
cient 0,i. uinst,crit  is the  limit value, which,  if exceeded, may cause damage. The value of 
uinst,crit depends on the type and connection details of the members that can be damaged. 
In the absence of any more accurate details, uinst,crit is assumed to be either a fixed abso‐







With  regard  to general usability and  the visual  appearance,  limiting excessive deflections 
which may be permanent or occur over an extended period is often desirable. However, it 
may be permissible to exceed the limit values at times,  if the deformations are reversible 


















low shear modulus of  the wood compared to the modulus of elasticity,  it  is not always 
advisable  to  disregard  shear  deformations.  Details  used  to  calculate  the  shear  defor‐






























Q q q q
u q x u x x x
G A G A G A
q q
u x






                       
           










Long‐term or creep deformations  in wood under permanent  load are significantly  influ‐




deformations  (mechano‐sorptive  creep,  see  Article  B2).  Accordingly,  long‐term  defor‐
mations  of members  in  outdoor  climate,  which  include  frequent  and  swift  changes  in 
relative  humidity,  exceed  corresponding  deformations  of  members  located  in  air‐





in moisture  content  tends  to  be  far  slower  in  the  larger  cross‐sections.  Surface  treat‐
ments which prevent the exchange of moisture between wood and the surrounding air 
have the same effect (Mårtensson, 1992; Taylor et al., 1991). 
As well  as  load‐related  deformations,  the  serviceability  of  timber  structures  is  also  im‐
pacted by  the  swelling  and  shrinking of  the wood.  The deformations  in  the wood  trig‐
gered  by  changing moisture  content may well  be  of  the  same  order  of  magnitude  as 
those caused by external loads. However, swelling and shrinking effects can be limited by 
employing a corresponding construction; particularly in terms of fine details and ensuring 
the use of  dry wood. Deformations  solely  attributable  to moisture  changes will  not be 
covered in any further detail in the current article. 





     fin inst,G def inst,Q,1 2,1 def inst,Q,i 0,i 2,i def
i>1
1 1              u u k u k u k     (F1‐6)
where kdef  is the creep coefficient, which takes into consideration the increase in defor‐

















The  vibration  verifications  introduced  in  this  article  are  those at  the  serviceability  limit 
state,  since most  people perceive excessive  vibrations  as  disruptive.  The main  focus  in 
this  case  is  on  floor  vibrations.  Vibrations  caused  by  machines  and  floor  vibrations  in 





loads  (unit  impulse and equivalent static  load). DIN 1052 stipulated  that when verifying 
floor  vibrations,  the  deflection  due  to  quasi‐permanent  load  should  not  exceed  6 mm, 
which limited the scope to a stiffness criterion and excluded any additional criteria, such 
as natural  frequency  limitations. EC 5,  conversely,  includes a more complex verification 
method, which means so‐called unit  impulse velocity responses are reviewed as well as 
stiffness and frequency criteria. 
Although methods  for a  (simplified) vibration verification process already exist,  in prac‐
tice, numerous problems remain with floor vibrations. Users dislike the latter, even if the 
extent  of  such  vibrations may  be  within  the  verification  limit  values  specified  in  EC 5. 
Newer research projects (e.g. Hamm and Richter, 2009) have re‐examined the vibration 
behaviour of timber and timber‐composite floors and assessed the validity or relevance 






The  fitness  for  purpose  of  a  building  depends  on  the  extent  to which  it  fulfils  its  pre‐
scribed functions in due form. All aspects of serviceability defined by the static system or 
the  load‐bearing members  of  a  building  can  be  summarised  under  the  collective  term 









Serviceability  requirements  differ  significantly  from  load‐bearing  capacity  requirements 
at  times. Unlike ultimate  limit states, where there  is no possibility of reversing the pro‐
cess when exceeded, when serviceability limit states are reached, such as the unpleasant 
feeling  of  excessive  timber  floor  vibrations,  reversal  is  possible.  In  both  examples,  the 
limit state is reached due to deviations from the expected straight and level flooring. For 
the serviceability limit condition, the key parameter is therefore the sum of all deviations, 
collectively  comprising  a  portion  caused  by  external  loads  and  one  caused  by  climatic 












Vibrations which  limit  serviceability  can  be  caused  by wide‐ranging  loads  and  avoiding 
vibrations perceived as unpleasant by building users is particularly important. The sensi‐
tivity  of  the  people  concerned  is  thus  the main  factor  dictating  the  limit  of  what  are  
considered  permissible  vibrations.  In  timber  frame  constructions,  human  activities  and  


















designing  the  timber  floor  in  accordance with  the  approach described  in  the  following 













ble  within  the  storey  in  which  the  vibration  source  itself  is  located,  they  often 
cause discomfort in other storeys, where the vibration source is unknown. 
F2.3 Human‐induced vibrations 
The  initial  section  already  explained  that  in  DIN 1052,  the  scope  for  limiting  vibrations 
only included deflection. This requirement included defining a stiffness criterion, since a 
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  (F2‐1)
By limiting deflection, the natural frequency of a timber floor can be minimised. The first 


















ate  quasi‐static  vibrations with  amplitudes mainly  determined  by  floor  stiffness  rather 
than mass. 





















The  first  natural  frequency  f1  of  a  rectangular  timber beam  floor with pinned  supports 
along all four edges can be determined with the approximate equation (F2‐2). Equation 
(F2‐2) shows how the “natural frequency” of a simply supported beam is determined in 




















For  biaxial  floors  (e.g.  massive  timber  floors  using  cross‐laminated  timber)  however, 










































limits  the  vibration due  to  a one‐time  deflection  caused  by  a  footstep, while  the  fre‐
quency criterion helps mitigate the risk of resonance caused by repeated steps and pre‐
vents any build‐up of vibration amplitude. The final category, namely the  impact of  the 







































impulse, whereby  the  number  of  eigenmodes  having  to  be  taken  into  consideration  is 









0 f     (F2‐8)
In this case, for f, the natural frequency f1 can be used, while the modal damping ratio  
for  common  timber  beam  floors  should  be  assumed  at  0.01.  The  damping  of  timber 
beam floors  shows considerable scatter with an average value of around 0.015  to 0.02 
(Chui,  1988; Ohlsson,  1982).  If  a  value  exceeding  0.01  is  used  to  verify  vibrations,  it  is 
important to ensure this value remains valid throughout the service life of the floor. 













































































































































developed  fire.  Material  behaviour,  meanwhile,  must  be  classified  taking  both  these 
phases  into  consideration, where  the  reaction  to  fire  involving  a material  describes  its 
behaviour in the developing phase. The developing fire is influenced by a series of differ‐
ing parameters, such as the combustibility of the material, the degree of inflammability, 
the  propagation  velocity  of  the  fire  over  the  surface  and  the  rate  at which  heat  is  re‐




heat on  the  side of  a wall  or  floor opposite a  fire, which would  indirectly help  the  fire 
spread to neighbouring areas. The ability to withstand the fully developed fire is generally 
known as fire resistance, but can only be attributed to a member and not a material. The 
behaviour  of  simple  structural  members  such  as  columns  or  beams  also  depends  on 
factors like the support conditions, magnitude of load and load distribution. 
Observing  how  solid  timber  and  wood‐based materials  behave  in  a  developing  fire,  it 
becomes  clear  that wood‐based materials  burn  and  are  thus  classified  as  combustible. 
While this combustibility can be modified by applying a coating or impregnating with fire 




time  frame  for  spontaneous  combustion,  namely  without  the  presence  of  an  ignition 
source.  Even with  an  ignition  source,  the  surface  temperature must  be maintained  at 
more than 300°C for a specific period, whereupon the material will  ignite. Wood is nor‐
mally  used  as  a  benchmark material  for  comparison  when  classifying  other  materials, 
since wood  is  seen  as  a material, which,  in most  areas  of  use,  presents  an  acceptable 
ignition  risk.  The actual  values depend on  the density, wood  species, moisture  content 
and  the  ratio  of  the  circumference  to  the  cross‐section.  The  fire  propagates  over  the 










of  favourable characteristics.  The  surfaces will  ignite once  the heat  flow has  reached a 
sufficient level and initially burn fairly vigorously; an insulating charcoal layer soon forms 
(see also Figure G1‐9). However, since wood and charcoal in particular are poor thermal 
conductors,  very  little  heat  is  transferred  to  the  remaining  unburnt  material.  For  this 















favourable  behaviour  of  wood  in  a  cooling  phase,  however,  is  not  taken  into  account 
























Load‐bearing  capacity  criteria  apply  in  addition  to  the  actual  failure  characteristics  of 





Wood only  loses  its  load‐bearing capacity when the remaining cross‐section not yet de‐
stroyed  by  fire  becomes  so  small  that  the  stresses  imposed  by  the  loads  attain  the 
strength  of  the  remaining  cross‐section. Wood‐based materials will  not  rupture  in  the 
event of a fire or shrink to such an extent that cracks appear, but the surface will remain 










in  EC 1  Part  1‐2,  which  provides  the  structural  engineer  with  calculation  methods  to 
determine design fires and temperature distributions in structural members. However, it 
does not include requirements stating which building types must withstand a fire follow‐
ing  the  standard  temperature‐time  curve  and  for  how  long.  These  requirements  for 
Reaction to fire and fire design 
540 















accessibility,  spacing  and  lightning  protection  systems;  more  accurate  provisions  on 
building  design  (fire  resistance,  selection  of  construction material)  are  included  in  the 
“General design specification of the Ministry of Transport and Infrastructure for the State 
Building Code”  (LBOAVO BW). The LBOAVO BW sets out  the  fire protection regulations 
for various building classes. For individual building components such as load‐bearing walls 
and columns,  floors, partition and  fire walls,  fire  resistance classes are defined, see Ta‐




fire  retardant. Additional  definitions  such as  those of  the  fire  resistance  classes  are  in‐
cluded in the Construction Products List A (national document, published by DIBt Berlin). 















F30  ≥ 30 min  Fire retardant  R30  REI30  EI30 
F60  ≥ 60 min  Highly fire retardant  R60  REI60  EI60 
F90  ≥ 90 min  Fire resistant  R90  REI90  EI90 
F120  ≥ 120 min  Highly fire resistant  R120  REI120  ‐ 




In  addition  to  the  required  fire  resistance  of  the  building  components,  other  require‐









tionally  linked  with  the  reaction  to  fire  requirements  of  their  construction  materials. 
Accordingly, LBO BW or the Construction Products List A distinguishes e.g. building com‐
ponents made  of  non‐combustible  or  combustible  materials  (§  26);  concepts  that  are 
often linked: meaning building component F30‐B1 is a fire retardant component made of 
construction materials  that  are  difficult  to  ignite.  A  component  of  class  F60‐AB2,  con‐



















tion  requirements  for  highly  fire  retardant  components  in  timber  construction”,  HFH‐
HolzR. This guideline paves the way for timber buildings of building class 4. 
G1.2 Principles 
Wood  and  wood‐based materials mainly  comprise  cellulose  and  lignin,  which,  in  turn, 
consist of carbon, hydrogen and oxygen (see Article B1). This means they are combustible 
and  removing  this  property  is  practically  impossible.  However,  absolute  non‐combus‐
tibility is only seldom required. 
Influences on reaction to fire 


















































the wood dries  faster  than normal. The  temperature  remains constant, until  the water 
has completely vaporised. Figure G1‐3 shows the temperature underneath the so‐called 
pyrolysis  layer depending on  time, when  the wood  is exposed  to  fire  corresponding  to 
the  ISO  temperature‐time  curve.  The  curve  clarifies  the  rise  in  temperature  after  the 
























The  thermal  conductivity of  charcoal  is only around a  sixth of  that of  solid  timber.  The 
charcoal  layer  thus  acts  as  a  form  of  insulation  and  delays  the  decomposition  of  the 
deeper remaining cross‐sectional areas. For this reason and due to the low thermal con‐
ductivity of wood, the temperature in the middle of the cross‐section remains far lower 


















Numerous  tests  with wood  and wood‐based materials  reveal  a  linear  dependency  be‐































































For multiple  layers  (cladding, wood‐based panels)  fitted seamlessly,  the higher charring 
rate of  subsequent  layers must be  taken  into consideration  following  the  failure of  the 
initial  layer,  since  these  will  already  have  heated  up  (see  also  Figure G1‐6).  For  more 











char,0 0d t    (G1‐2)
Effective charring depth: 

























whichever  is  lower  –  does  the  charring  speed  revert  to  the  simple  level,  time  ta.  Fig‐
ure G1‐6  shows  this  relationship  and  how  components  with  initial  protective  cladding 



































The  relationship  from  Figure G1‐6  does  not  apply  to  all  protected  components;  Fig‐
ure G1‐6 only applies to components with a protective layer that delays the combustion 
of the wooden component until the layer fails at tf. For some types of protective layers, 
however,  combustion of  the wooden component may occur even before  time  tf,  if  the 
layer e.g. cracks or lacks sufficient thermal insulation properties. 
Temperature‐dependent strength and stiffness values 
The  mechanical  properties  of  wood  are  temperature‐dependent,  with  stiffness  and 
strength  both  declining  with  increasing  temperature.  The  heated  part  of  an  unburnt 
remaining cross‐section thus has  lower strength or stiffness than at room temperature, 
while the magnitude of the decline varies for differing mechanical properties. The exam‐






nature  of  the  test  results.  The  dependency  of  mechanical  properties  on  temperature 

















































imity of  the  combustion area  (base of  the pyrolysis  layer = area between charcoal and 




temperature  level  (e.g. 20°C), Figure G1‐10. Even within the combustion area,  the tem‐
perature declines, from that of the fire (800 to 1000°C) to around 300°C at the combus‐
tion limit. This effect of low thermal conductivity can be viewed positively, since among 
















The  load‐bearing  capacity  of  metal  fasteners,  which  are  not  protected  against  fire,  is 
swiftly lost when heat is applied. In addition, the high thermal conductivity of the metal 
parts heats up the surrounding wood; causing both embedment strength and withdrawal 
capacity  to  decline.  Covering  the metal  fasteners with  wood  or wood‐based materials 
delays any heating of  the metal parts, while  the area of unprotected surfaces of metal 
parts is the decisive criterion governing how metal fasteners behave in the event of fire. 

















As  a  general  rule,  the  applicable  rules  for  fire  design  are  the  same  principles  as  those 




tailored approximation methods  for  fire design. However, design  for exposure  to  fire  is 
not  only  possible  via  calculation  but  also  via  tests, while  in Germany,  classification  via 
DIN 4102‐4 is also possible. In Part 4 of DIN 4102, a set of classified construction materi‐
als and components  is regulated, allowing a specific  fire resistance class to be obtained 
without calculations or  tests. For example, DIN 4102‐4:1994 sets out  that  load‐bearing, 
non‐partitioning walls must be made of  studs of a specific grading class and dimension 
and  of  sheathing with  a minimum  thickness  and  density  to  achieve  the  fire  resistance 
duration F30‐B. 
If a fire design by calculation is performed, other partial safety factors and load combina‐
tions  (actions  and  design material  properties)  apply  compared  to  the  case  for  normal 
design without exposure  to  fire. The effect of actions E(t) and  the  resistance of  timber 
members  R(t)  during  fire  exposure  are  shown  in  Figure G1‐12.  The  fire  resistance  is 
reached after time tf, when R(t) is smaller than E(t). 
Verification on the design level for the governing load duration t is thus as follows: 
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kfi‐values  are  specified  in  Table G1‐3  and  vary  for  the  different  construction materials, 

























As explained above,  the mechanical properties depend on  temperature  to a greater or 
lesser extent, whereby different strength properties are influenced to varying extents by 






















With  this method,  the  fire  resistance duration of  a  structural member depends on  the 
load‐bearing  capacity  of  the  remaining  unburnt  cross‐section.  Figure G1‐13  shows  this 
effective cross‐section, where the following applies: 















































bearing capacity  is,  in  turn, calculated  for a  remaining cross‐section, and here,  the me‐

































































bearing  capacity  and  stability  verifications  for  the  members  exposed  to  fire.  One  key 
point which  has  to  be  noted  is  the  applicable  scope  of  the  calculation methods  intro‐
duced. Both simplified methods apply  to members with constant cross‐section and ho‐










Presuming  the  proper  design  of  joints  and  fasteners  in  accordance with  EC 5  Part  1‐1 
(spacings  and  distances  of  the  fasteners,  etc.)  and when  complying with  specific mini‐









fire  resistance duration  for  the  specified  joints  (not with bolts  and  fasteners  in accord‐
ance with EN 912), but not exceeding R30,  can be achieved by  increasing  the member 
thickness and the end and edge distances by the dimension afi: 
































cross‐sections  for  normal  design.  By  combining  the  different  methods  (cross‐sectional 





















the  protected member  tch  does  not  go  below  a  certain  time  duration,  which must  be 
guaranteed by the cladding. Accordingly, the following applies for a cladding with wood‐
based panels or gypsum plasterboards of type A or H: 
ch req d,fi0.5t t t     (G1‐14)
and for cladding with gypsum plasterboards of type F: 



































into  consideration.  In  the event of a  light  to moderate earthquake with a peak ground 
acceleration  value  corresponding  to  a  return  period  of  95  years  (corresponding  to  a 
probability of exceedance of 10% in 10 years), structures should not sustain any damage 








The ability of a  structure or parts  thereof  to withstand plastic deformations and hence 
allow energy  to dissipate before reaching  the  load‐bearing capacity  is key to explaining 
why  the  impact  of  an  earthquake  does  not  lead  to  the  structure  collapsing  (Ceccotti, 
1989).  Timber  structures with  plastic  joints  can withstand  a  stronger  earthquake  than 
corresponding constructions with rigid joints, which are prone to brittle failure. Wooden 
members generally behave in a linear‐elastic manner when subject to cyclic load, where‐





are  therefore  not  considered  dissipative,  i.e.  as  linear‐elastic  up  to  failure  and  are  as‐
signed to a lower ductility class. 
The  ability  to  dissipate  energy  via  plastic  deformations,  however,  can  be  achieved  by 









If a  structure exposed  to an earthquake with a peak ground acceleration ay  reaches  its 
elastic  limit  (“yield  point”),  it  can  also withstand  a q‐times  stronger  earthquake with  a 
peak  ground  acceleration  au  without  collapsing.  The  peak  ground  acceleration  of  the 











values  for  the  calculated  seismic  actions,  although  this  requires  sufficient  ductility  and 





e.g.  if a variable action other  than the earthquake must be taken  into consideration.  If, 
for a  comparatively  lightweight  structure, dead weight plus  snow  is  the governing  load 
combination, it is possible that all verifications can be complied with, even if the seismic 
action is considered with q = 1.5, since snow and earthquake actions need not be simul‐
taneously  considered  with  their  characteristic  values.  Assuming  q = 1.5  eliminates  the 




tures  in  seismic areas. When using a value q > 1.5,  sufficient ductility of  the  joints with 







edges,  timber  joints  with  mechanical  fasteners,  unlike  glued  joints,  show  ductile  and 
plastic behaviour prior to failure. The plastic behaviour is caused both by plastic embed‐
ment deformations of  the wood underneath the  fasteners as well as  the plastic behav‐
iour  of  the metal  fasteners  subject  to  bending  (see  Article  E2).  The  load‐deformation 
curve of a joint under static load initially shows a steep rise (see Figure G2‐1 (a), area I). 
As  soon  as either  the  steel  or  the wood under embedment  stress  can no  longer  show 
elastic behaviour, “yield point” Fy,  the  load‐deformation curve  flattens out, until a hori‐
zontal area finally emerges, which determines the load‐bearing capacity Fmax of the joint 
(see  Figure G2‐1 (a),  area  II).  Subsequently,  the  load  decreases  with  increasing  defor‐
mations  (see  Figure G2‐1 (a),  area  III).  In  this  area,  the  joint  has  already  failed  due  to 
splitting, withdrawal or  failure of  the  fastener.  This part of  the  load‐deformation  curve 
can only be recorded, if the test is performed in displacement‐control. 
The  definition  of  ductility  Ds  is  specified  in  Figure G2‐1,  where  two  cases  are  distin‐
guished.  In the  initial case (a), the  load‐deformation curve can be approximated by two 
straight lines, while in the second case (b), the curve is completely non‐linear. In case (b), 
the  ratio of gradients of both areas was defined as 1/6. This definition allows  the yield 
deformation  vy  to  be  determined  objectively  and  comparably  and  thus  allows  the  so‐
called static ductility Ds  to be specified at vu/vy. Even when the load‐bearing capacity of 



























following  section,  the  behaviour  under  earthquake  load  is  examined  where  the  load 
direction changes within a short time. With this in mind, a nailed joint is observed, which 
is subject  to a quasi‐static  load with changing direction  (see Figure G2‐2 (b)). When the 
elasticity limit is exceeded for the first time, the wood under the nail is compressed. This 




























































which  both  the  embedment  deformations  of  the wood  and  the  plastic  bending  defor‐
mations  of  the  dowels  help  dissipate  energy.  Sturdy  dowels  are  not  subject  to  plastic 
deformations and  the energy dissipation  is  solely based on  the plastic embedment de‐
formation  of  the  wood.  Figure G2‐4 (b)  shows  the  corresponding  load‐deformation 
curves.  As  a  general  rule,  the  envelope  curve  for  cyclic  load  matches  the  load‐defor‐
mation curve for monotonic  load, hence the  load‐deformation behaviour  is assumed to 
be  independent of  the  load history. Differences exceeding 10% can only be observed  if 
the  fastener arrangement  in the  joint changes, e.g. due to withdrawal or brittle  fatigue 











To obtain comparable  information about how timber  joints subject to cyclic  loading be‐
have,  a CEN  test  standard was devised, which  specifies  a  simple method  to define  the 



































































tion between members  or  compression perpendicular  to  the  grain,  particularly  in  con‐
structions with  numerous non  load‐bearing members,  e.g.  timber  frame  constructions, 






ting  can often be  avoided by  ensuring  sufficient  spacings  and end  and edge distances. 
EC 5 specifies minimum values for fastener distances, which were selected to avoid the 
risk of  the wood splitting under a static  load. Despite  the  lack of  indications  that cyclic 
loads  promote  any  splitting of  the wood,  greater  fastener distances  than  the  specified 





ing  fully  threaded  screws  in  the  area  of  the  joint.  As well  as  preventing  splitting,  such 




member  thickness  to  fastener  diameter.  Unlike  sturdy  fasteners  which  do  not  deform 
plastically, slender fasteners form plastic hinges, which dissipate energy during this pro‐













already  guarantees  ductile  behaviour  under  seismic  loads  (see  Figure G2‐8).  As  shown 
with tests on nailed wall panels (Yasumura, 1988), a high degree of ductility and favoura‐
ble energy dissipation characteristics in nailed joints between plywood and wood in tim‐




































corresponding  to Article E2  is  the  key mechanism,  identified by  the emergence of  two 
plastic  hinges  per  shear  plane. While  joints  with  sturdy  dowels  failing  in  mode  1  also 
show  plastic  behaviour  due  to  the  plastic  embedment  deformations  of  the wood,  the 
scope  for  energy  dissipation  is  far  lower,  given  the  lack  of  plastic  deformations  of  the 
dowels themselves (Figure G2‐4 (b)). Joints with sturdy dowels are also prone to splitting, 







of  the wood, preventing any  redistribution which would allow more uniform  loading of 
the  individual bolts. Bolted  joints  in seismic areas are accordingly only recommended  if 
slender bolts are used and the joints are carefully manufactured. 
Connectors and punched metal plate fasteners 














forecast,  important statements on basic  joint behaviour subject to seismic  loads can be 
made although the tests cannot simulate the exact seismic behaviour. Since the stiffness 
and load‐bearing capacity of timber and timber joints rises with decreasing load duration, 
we can assume  that  joints subject  to seismic  loads have a higher  load‐bearing capacity 
and  stiffness  than  joints  subject  to  quasi‐static  testing.  Likewise  for  ductility,  the  same 
value can be assumed during seismic  loads as was determined during quasi‐static tests. 
Quasi‐static tests thus suffice for the purpose of determining the key parameters outlin‐
ing  the response  to seismic  loads with sufficient accuracy.  If  the  form of  the hysteresis 
loops of the joint under cyclic  load is known, the load‐bearing capacity of the construc‐




comparatively  low  deformation  levels.  Figure G2‐10  shows  the  result  of  a  non‐linear 







to ensure that  the  joints  in which energy dissipation should take place can actually un‐
dergo plastic deformation, before connected timber members or additional  joints, such 
as anchors in concrete, fail. Timber members or additional joints must accordingly with‐
stand  greater  loads  before  failing  than  those  joints  intended  to  function  as  dissipative 
areas. The higher  load‐bearing capacity of  the members and remaining  joints  thus pre‐
vents brittle failure before plastic deformation in the dissipative joints. 
t = 2,0 s






-0,02 -0,01 0 0,01 0
0
0 0 0

















































mension  load‐bearing members:  the  corresponding  rules  set  out  in  the  provisions  are 
particularly  important.  However,  the  structural  engineer  must  also  acknowledge  that 
merely  following the specified design rules to the  letter alone will not ensure an earth‐
quake‐proof  construction. The arrangement of members and  structural details are also 
important  to ensure a secure construction. As experience shows,  for smaller  structures 
with more  regular plan and elevation,  compliance with certain minimum member sizes 
and detailing rules of  joints may suffice to achieve earthquake‐proof construction with‐
out  calculation.  In addition, non‐load‐bearing  components  such as  lightweight partition 
walls  or  floor build‐ups  impact  on damping due  to  friction and hence  affect  the entire 
dynamic  behaviour  of  the  construction.  This  effect  is  only  quantifiable  in  exceptional 
cases, but  is normally  favourable since  it  involves additional energy being dissipated.  In 
many  countries,  code  provisions  for  design  in  seismic  areas  hence  include  minimum 
dimensions  and other  requirements with  corresponding examples, which eliminate  the 
need to verify smaller structures. 
In  EC 8,  this  scope was not  considered  due  to  the  diversity  of  construction  techniques 
used  among  European  countries.  For  the  following  reasons,  in  addition  to  calculation 
















all  possible  details  could  never  cover  all  conceivable  cases.  Accordingly,  it  is  crucial  to 
understand  the  significance  of  the  recommendations  on  structural  detailing  and  apply 
them  accordingly.  With  this  in  mind,  the  current  article  addresses  the  key  structural 




impact  on  a  comparatively  small  part  of  the  structure,  generate  loads  throughout  the 
entire  structure  (see  Figure G3‐1).  Although  the  same  also  applies  for  wind  loads,  in 




The  continuous  connection of  the different members  and  their  effectiveness  in different 
load directions  (e.g.  tension and  compression)  are  thus  key prerequisites  to ensure  a  fa‐
vourable response in the event of an earthquake. For shear walls in timber frame construc‐
tions, the individual frames must be interconnected, to activate as many dissipative areas 




necessary  continuity  and  force  transfer  at  the  floor  corners  can  be  guaranteed  using  a 
Earthquake‐compliant structural details 
575 
















are  weak  points  and  should  be  reinforced.  Since  diaphragms  have  to  distribute  loads, 
openings such as stairwells are particularly critical and their impact on the overall behav‐



















direction  varies on multiple occasions during an earthquake.  For  these  reasons,  simple 
contact joints, which are only capable of transferring compressive forces, are unsuitable. 



















are  also  more  reliable.  If  larger  openings  are  unavoidable,  the  resulting  eccentricity 
should be  limited by additional bracing measures  such as  frames or  truss‐type  compo‐
nents  (see  Figure G3‐6f).  Another  option  would  be  to  reinforce  existing  shear  walls 







Problems may occur when members  or  structural  parts of  different  stiffness  are  inter‐
connected. Examples  include  joints between a  timber  construction and a  chimney or a 
masonry wall.  If  larger differences  in stiffness exist between connected members, both 





not  designed  to  ensure  the  construction  as  a  whole  is  capable  of  withstanding  earth‐
quake  loads.  Since  less  rigid  timber  constructions are generally  subject  to  larger defor‐
mations  than more  rigid masonry  constructions,  the  timber  construction  tends  to  rest 
against  the masonry walls, which means  they have  to withstand  the horizontal  inertial 
forces  of  the entire  construction and must  be designed  to  take  this  into  consideration 




aged due  to  cracks)  and  the  entire  load  is  transferred by  the  timber  construction.  The 
construction  in  Figure G3‐9  is  designed  such  that  in  the  event  of  an  earthquake,  the 
masonry would  collapse without  causing excessive damage  to  the  timber  construction. 
The failure of the masonry leads to a great deal of energy being dissipated, which means 




















When verifying  structures with  reduced  inertia  forces  in accordance with EC 8  (q > 1.5; 
see Article G2) the required ductility and energy dissipation characteristics must be con‐












dowel  diameter  does  not  exceed  12 mm.  This  specification  is  imposed  because  joints 






that  the  plastic  embedment  deformations  of  the wood  and  the  plastic  bending  defor‐
mations of the fasteners can boost the joint ductility. 
Even  when  the  structure  is  designed  for  q = 1.5,  meaning  the  plastic  behaviour  is  no 
longer  required  computationally,  the  use  of  slender  fasteners with  plastic  deformation 
potential is recommended. This means a safety reserve, without additional costs for the 






























were,  at  times,  decades‐old  timber  roof  structures.  Although  most  failed  due  to  the 
weight of snow, it was not possible to conclude that an exceptionally high snow load was 
the only possible cause of  failure. Several recent damage cases have generally shown a 
combination  of  multiple  causes  to  be  considered  or  a  need  to  differentiate  between 
causes and catalysts, to explain structural failures; this is what applies to failures of tech‐
nical systems in general, barring a few exceptions (Schmitt‐Thomas, 2005). 




concrete  conclusions  about  their  significance.  This  is  largely  what  spurred  on  the  re‐
search project in 2006 named “Damage analysis of timber‐hall structures”. It aimed to set 
out  the basis  for an overall  consideration  (constructing a database with damage cases, 
developing a system for classifying, describing and analysing damage), citing the causes 
of  damage  and  formulating  conclusions.  The  project  results  are  shown  in  a  research 
report (Blass and Frese, 2010). In the meantime, there was scope to expand the database 





The  data  on  the  damage  cases  came  from  expert  reports,  an  old  database  of  the 













Structures generally  comprise  recurring  individual members.  These,  in  turn, are assem‐
bled based on recurring construction principles. Structures of a specific group, timber hall 









includes  over  60  qualitative  and quantitative  features  as well as multiple  keywords,  to 
describe a damage case consistently. 
The building features convey an overview of the damaged hall structures. Member and 
material  features are detail‐oriented and directly  linked to damage. They provide  infor‐
mation on  structural  systems, damaged members  and  the materials  used. Damage pa‐
rameters describe the damage pattern, also in terms of consequences for the structural 
safety of members or  the overall construction.  Initial damage  is  first  to occur. This  is  in 
contrast to secondary damage, when damage is e.g. inflicted through damage on another 
member.  Not  every  incident  of  initial  damage  necessarily  represents  a  type  of  failure; 





ticularly  significant  and  allow  the  strength  properties  of  solid  timber  and  glulam  to  be 
demonstrated  based  on  real  member  size.  This  “testing”  independent  of  laboratory 















Material quality (mat qual)
Construction (constr)
Load (load)


























Unknow n (unknw n)
Block shear failure (block shear)
Tensile failure (tens)
Shear failure (shear)
Cracks parallel to grain (crack par)
Compr. fail. perp. to grain (com perp)
Compression w rinkles (w rink)
Corrosion (Corr)












Column w ith bending moment
Column























e.g. 115 m above sea level
e.g. Karlsruhe city













risk  are  members  or  constructions  including  serious  initial  damage  that  leads  to  less 
structural  safety  than  required.  Significant  repair  works  are  required  in  this  case.  The 
keywords failure member or failure structure denote an obvious loss of structural safety, 
but  not  a  collapse.  The  member  or  construction  can  no  longer  fulfil  its  function  (Fig‐
ure G4‐3,  left).  To  meet  subjective  safety  requirements,  e.g.  propping  or  other  safety 
measures must be  implemented  immediately. Collapse structure denotes  the complete 
loss  of  a  structure,  collapse member  a  partial  loss.  A  repair  involves  considerable  ex‐







The  characteristics  of  the  error  sources  correspond  to  12  categories,  which  are  then 
allocated  to  the  causes  of  initial  damage.  A  selection  of  such  causes  is  included  in  Ta‐
ble G4‐1. The error source planning  involves the technical planning of a construction or 
member. Typical for the error source building physics  is generally an unfavourable ther‐
mal  transport. Construction  involves  constructive  characteristics, which  lead  to  directly 
related circumstances in a damage case. Although originating in technical planning, build‐
ing physics  and construction  are classed as  sufficiently  important  to be  individual error 
sources.  Execution  involves  qualitative  performance  of  works  on  the  construction  site 
and  identifies  unfavourable  deviations  from  planning. Assembly  involves  defects  when 
assembling members  and  constructions. Load  refers  to  any  type of  overload. Moisture 






structive characteristics prevent shrinking  (a  lack of shrinking does not  lead to damage, 
even  if  shrinking  is  prevented).  For  certain  error  sources,  responsible  persons  can  be 
nominated:  Planning,  building  physics  and  construction  concern  the  entire  planning 
phase  of  a  construction  and  hence  the  designer, execution  and assembly  the  building 



























































Westphalia  as well  as  Schleswig‐Holstein,  the  active  sphere  of  the  directly  cooperating 
glulam construction company Gebr. Schütt KG (Table G4‐2). More concerning is the fact 
that extending the database of 550 cases  (values  in brackets)  in Blass and Frese  (2010) 
with  159  cases  has  led  to  the  damage  tripling  in  Schleswig‐Holstein  as well  as  a  clear 
increase in Lower Saxony. If a similarly rigorous survey examined damage incidents in the 
other German federal states, similar findings could be expected. Accordingly, the damage 
actually accessible or  located  in  the course of  the damage survey and recorded here  is 
very likely to be less than a third of the actual extent of damage which could be described 
and analysed as part of such assessment. With the snow load in mind, the height above 
mean sea  level of the structures was recorded (Figure G4‐5).  It  ranges from ‐1 m in the 
North German lowlands up to 1145 m above sea  level  in the  low mountain range, foot‐
hills of the Alps or the Alps themselves. The year in which the structures were construct‐
ed  comprises  the  period  from  1912  to  2006,  the  average  year  of  which  was  1980 
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Figure G4‐5  Frequency distribution of height above sea level. 





























as  well  as  in  frames  (Table G4‐4).  The  19  listed  trusses  denote  non‐specific  structural 
systems,  in which only  individual members  like chords (beams), compression or tension 
members were  affected. Most  affected  structural  systems were  statically  determinate; 























































The portions of  the affected members are  summarised  in Table G4‐6. Beams, which as 
expected  often  constitute  the  main  structural  member,  are  thus  particularly  damage‐
prone.  By  far  the most  common  example  is  beams with  compression  (those  of  portal 
frames),  columns with  bending  (columns  of  portal  frames)  and  trusses,  while  columns 
and  tension members were  not  significantly  affected.  The  proportional  composition  of 
the member shapes in Table G4‐7 shows that it is not only curved members and double‐
tapered beams, systematically subject to tensile stresses perpendicular to the grain, but 
also  straight  members  that  are  affected.  Virtually  90%  of  the  damaged  members  are 
made of glulam (Table G4‐8). In most cases, the glulam concerned is of quality class I. The 
clear  leader  is BS14  (nowadays GL28),  followed by quality  class  II and  finally,  for portal 
frames  included  in more  recent constructions, already a  few members of European GL 
classes. The damaged glulam members are allocated among 40 different manufacturers. 
Here, it is assumed that the plant size or production output of the individual manufactur‐
er  and  the  frequency  of  damage  to  the members  they manufacture  are  proportional. 



































age. The overwhelming  frequency of  cracks parallel  to  the grain  in  curved glulam beams 
with opening moments  (Figure G4‐3)  triggered closer  scrutiny  into  their origin  (Blass and 













tions  between  both  values.  The  illustration  does  not  contradict  the  observation  that 
cracks parallel to the grain occurred more frequently in members that were attributable 
to service class 1 or occurred at times when particularly  low moisture content was rec‐
orded.  Figure G4‐10  shows  the  distribution  of member  depth  (in  the  area  of  the  sup‐
ports)  of  glulam  beams with  shear  failures.  For  21  beams  of  over  29  registered  shear 
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Figure G4‐10  Frequency distribution of the depth of glulam members with shear failure at supports. 





which  amounted  to  almost  50%,  show  that  after  professional  inspections,  apparently 
assessments can be made regarding the structural safety of members and constructions. 





ally  subdivide  the  predominantly  discontinuous  transition  between  safe  and  collapsing 
structure,  would  indicate  that  structures  would  become  unsafe  and  collapse  without 
advance notice. As part of efforts to prevent a collapse, the above‐specified assessments 
set out  the scope for action within which prompt action can still make a difference  (cf. 
Figure G4‐3 on  the  left). Structures are subject  to natural and man‐made wear. The  in‐
spection,  cf.  Studiengemeinschaft Holzleimbau e. V.  (2015), maintenance and  repair  of 
structures, including those made of timber, thus becomes highly significant. Accordingly, 
the planning must take into consideration the accessibility to load‐bearing members for 
















For  127  damage  cases,  the  actual  year  –  and  for  100  the  actual month  –  is  known  in 
which the initial damage relevant to the structural safety took place. These damage cases 
particularly  include cracks parallel to the grain, tensile and shear failures. They occur  in 
relation  to  internal  forces and moments,  the values of which generally peak under  the 
impact  of  snow  and  accordingly  show  seasonal  dependencies.  While  in  Figure G4‐11 
above,  the years  in which damage occurred are uniformly distributed  (except 1956),  in 
Figure G4‐11 below, there  is a far higher  likelihood of occurrence during the January to 
March period  than  for  the  remaining months. This  therefore accurately  reflects  the as‐
sumption  that  a dry  (internal)  climate  in  the winter and early  spring  together with  the 
impact of  snow  is  at  least part of  the  trigger  for  the  initial damage affecting  structural 
safety,  particularly  for  cracks  parallel  to  the  grain.  This  fact  notwithstanding,  in  the  re‐
vised snow load standard of 2005 (DIN 1055‐5) or 2010 (NA to EC 1 Part 1‐3) − in contrast 
to the 1975 version (DIN 1055‐5) − the characteristic value of the snow load to be applied 
for  higher  elevations  had  significantly  increased  case‐by‐case,  cf.  Schroeter  (2007).  If 
those timber‐hall structures from the database are isolated for which an effective snow 
load  according  to  present  standards  of more  than  25%  higher would  apply  than  com‐
pared to the 1975 version, the portion of members and constructions suffering failure or 
collapse would be 2 to 3 times as many compared with the other hall structures. In this 
respect,  excessive  snow  load  from  today’s  perspective  was  previously  responsible  for 
failure  and  collapses  in  certain  cases.  Increasing  the  characteristic  values  for  the  snow 
load at higher elevations is the right step to help eliminate damage concerning structural 
safety  in  specific  geographic  locations.  In  over  35%  of  the  damage  affecting  structural 
safety,  at  least  five  years  had  elapsed  between  the  year  of  construction  and  damage 
event,  and  even  ten  in  most  cases  (Figure G4‐12).  Premature  emergence  of  damage, 




















Year of damage occurrence  















Month of damage occurrence  
Figure G4‐11  Frequency distribution of the year (above) and month (below), in which initial damage affecting 
structural safety took place. 























A  total  of  1282 error  sources  could be  allocated  to 709 damage  incidents.  This means 
that each damage incident tends to be associated with two sources on average. If a caus‐
al  link is established (cf. Figure G4‐13), an error source was allocated without weighting 
of  damage,  namely  it was  either  linked  completely  or  not  at  all.  Here  too,  there  is  no 
order  of  priority  within  the  sources, which would  reveal  a  specific  quantitative  signifi‐
cance or  allow  the  individual  sources  to be  compared.  The  individual  portions  of  error 
sources are shown in Table G4‐11. In this table, the key causes for the damage incidents 
analysed  here  are  shown:  The  main  damage  occurs  in  relation  with  the  construction 
(29%). These cases primarily involve incidents where stresses perpendicular to the grain 
are  exerted  or  deficient  detailing  for  durability  becomes  apparent.  Changing  climate 


















































Given  the  very  limited  scope  for  engineers  to  have  a  direct  influence  on  exceptionally 






 Designer: Avoiding  tension stresses perpendicular  to the grain or arranging  rein‐
forcements;  consideration  of  detailing  for  durability  and  avoiding  of  exposed 
spruce glulam; awareness of the unfavourable influence of changing climates and 
high temperatures on glulam members, more in‐depth details included in Möhler 
and  Steck  (1980),  Häglund  (2010)  and  Gamper  et  al.  (2013);  consideration  of 

















  plan  exec  ass  B phys load  const 
mat 
qual 





1  9  2  2  9  2  1  0  0  1  0  1  28 
3.57*  32.1  7.14  7.14  32.1  7.14  3.57  0  0  3.57  0  3.57   
buck 
2  2  0  0  3  0  0  0  0  0  0  1  8 
25  25  0  0  37.5  0  0  0  0  0  0  12.5   
moistacc 
1  0  1  7  0  2  0  3  0  0  1  0  15 
6.67  0  6.67  46.7  0  13.3  0  20  0  0  6.67  0   
rot 
2  1  0  6  1  22  1  11  0  0  7  4  55 
3.64  1.82  0  10.9  1.82  40  1.82  20  0  0  12.7  7.27   
fungi 
0  1  0  5  0  0  0  2  0  0  0  0  8 
0  12.5  0  62.5  0  0  0  25  0  0  0  0   
corr 
0  2  0  3  0  1  0  3  0  0  0  0  9 
0  22.2  0  33.3  0  11.1  0  33.3  0  0  0  0   
comp 
perp 
4  0  0  0  1  0  0  0  0  0  0  0  5 
80  0  0  0  20  0  0  0  0  0  0  0   
crack  
par 
87  29  22  51  51  325  61  4  155  119  1  60  965 
9.02  3.01  2.28  5.28  5.28  33.7  6.32  0.41  16.1  12.3  0.1  6.22   
shear 
7  5  0  4  11  12  9  1  6  5  0  4  64 
10.9  7.81  0  6.25  17.2  18.8  14.1  1.6  9.38  7.81  0  6.25   
tens 
8  10  0  3  14  2  13  2  0  0  1  2  55 
14.6  18.2  0  5.45  25.5  3.64  23.6  3.6  0  0  1.82  3.64   
shear or 
tens 
1  0  0  0  8  3  2  0  1  0  0  0  15 
6.67  0  0  0  53.3  20  13.3  0  6.67  0  0  0   
block 
shear 
0  0  0  0  0  0  0  0  0  0  0  2  2 
0  0  0  0  0  0  0  0  0  0  0  100   
unknwn 
2  8  2  0  24  3  4  1  0  0  2  7  53 
3.77  15.1  3.77  0  45.3  5.66  7.55  1.89  0  0  3.77  13.2   
Σ# 
115  67  27  81  122  372  91  27  162  125  12  81  1282 








Around 70% of  the  independent damage  incidents analysed here are  cracks parallel  to 
the grain. Rot,  shear and  tension  failures  respectively each  comprise  around 6%, while 
the remaining 12% concern serviceability. Damage is particularly observed in association 
with  constructions  subject  to  stresses  perpendicular  to  the  grain.  Changing  climates 










teristic  values  for  snow  load  in  the National Annex of  the EC 1  for higher elevations  in 
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       (d) 
where clong = longitudinal sound velocity and the wavelength : 
long where periodc T T        (e) 
Now, the case of resonance is considered: 
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tiaxial  stresses.  This  can be  seen  in  Figure A2, where  compression compr  exerted  at  an 
angle   to  the  grain  generates normal  stresses parallel  and perpendicular  to  the  grain 
parallel and perpendicular and shear loads . In EC 5, this fact is taken into consideration via 
interaction equations that depend on the angle   (see e.g. equations  (D1‐2) or  (D1‐6)). 
The following section shows the origin of these equations, to verify the equations given in 
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      (I) 
Inserting: 
(i) in (iii):  2t,0t,α t,0 t,α2 cos
cos

   

        (II) 
(ii) in (iv):  2t,90t,α t,90 t,α2 sin
sin

   

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 t,αt,0 t,α t,α
t,α
cos sincos cos sin
cos sin (IV)
sin
b hF F F
hp b b h b hb
    
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
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                                                          (quadratic interaction) 
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m m m0 1 tan
tan
H
     

               (x) 
t,90




     

               (y) 
Inserting (x) in (y): 
2
t,90 m mtan tan tan              (z) 
Inserting in a quadratic interaction with shear: 
222 2 2 22
t,90m m m m
m t,90 v m t,90 v
tan tan
1
f f f f f f
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   
          
  (6)
Equation (6) is used to verify beams with a tapered edge, see equation (4‐5) with equa‐




ously  applied  compression  perpendicular  to  the  grain,  the  opposite  applies  and  shear 
























In  this case,  it  is assumed that  the material concerned  is homogeneous and elastic and 
the load is applied at the centre of gravity. Now, (a) is inserted in (b): 
( )
( ) ( ) ( ) 0
F w x F
w x w x w x
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( 0) 1 0 0 0
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If  columns  hinged  at  both  ends  are  braced  by  a  column with  a  clamped  support,  the 
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and  an  essentially  constant  cross‐section,  the  effective  length  for  buckling  in  the  arch 
plane may be assumed at: 
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The corresponding buckling length of the rafter (if R ≤ 20°) is: 
ef R s      where     R SR S
S R
E I N h














The effective  lengths  of  the  columns  shown  in  Figure A9 on  the  left  and of  the  rafters 
shown in Figure A9 on the right for buckling in the frame plane can be estimated as:  













buckling  of  the  spatial  structure  represents  one  possible  type  of  stability  failure.  The 
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about the vertical axis. Similar  to the procedure  for  two‐ and three‐hinged frames with 











The  equation  used  in  EC 5  for  the  critical  moment  can  be  analytically  derived.  This  is 
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
  (8)
Equation  (8)  corresponds  precisely  to  the  equation  specified  in  EC 5  for Mcrit,  see  also 
Equation (D2‐21), which therefore only applies  for systems under the requirements  ini‐
tially specified. 
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The  initial  factor  corresponds  to  the Euler buckling  load about  the z‐axis  (see equation 
(7)), the second factor is the so‐called Dischinger factor. Mcrit corresponds to the critical 
moment  from equation  (8) and e  is  the  initial deformation about  the minor axis of  the 
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cross‐section  comprising  two  components,  see  Figure A13.  The  following  prerequisites 
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Here, we  see  that u  is  independent  of  the  fastener  position, while  the distance of  the 
axes a of the cross‐sections is decisive instead. The derived equations thus apply not only 
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Equilibrium  of  forces  in  x‐direction  (no  external  load  p  in  x‐direction),  see  Figure A13 
(N' = dN/dx): 
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1 1 1 1 0
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N N v dx N dx v dx N v
dx
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M V v        (iii) 
Now,  equations  (ii)  and  (iii)  are  added,  differentiated  once  with  respect  to  x  and 
V‘1 + V‘2 = V‘ is expressed with –p (equation (i)), where h1/2 + h2/2 = a (Figure A14): 
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0
E A u k u u w a
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        
  (13)
and for the z‐direction: 
   1 1 2 2 2 1E I E I w k u u w a a p                (14)
The variation in elastic energy 
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As was  explained  in  Article D7,  the  effective  bending  stiffness  (E ∙ I)ef  and  hence  stress 
distribution is largely dependent on joint stiffness, which is recorded by the coefficient . 
For  (E ∙ I)ef  and  where  n = number  of  individual  cross‐sections,  the  following  applies 
(equation (D7‐1)): 
   2i i i i i ief
i=1
n










































i i iM M N a     
This means for the beam shown in Figure A16: 
  11 1 1 1 1
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      (18)
For the considered „full cross‐section“, the following also applies: 





M M I I A a I A a
I 
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Insert in equation (17) and considering the Steiner part (I ‐ 3 ∙ I1):  





IM M M M
N I I A a A a
a I a I a I I









     
Accordingly, the overall stress A at the beam edge from equation (18) evolves into the 
bending stress at the edge of a full cross‐section of height htot = 3 ∙ h1: 
1 1 1 1 1 tot
A 1 1 1
1 12 2 2 2
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normal  force  is  complex  for  the  case  in  question,  since  the  differential  equations  for 
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      
The overall stress B at the beam edge can then be calculated as: 
1 1 1 1 1
B 1 1 1 1 1 1
1 ef 1 ef ef ef2 2 2
M h I h hM M M M
a a a
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Equation  (19)  corresponds  to equations  (D7‐6)  and  (D7‐7) or  the bending  stress at  the 
edge of the overall beam, whereby in the initial summand of equation (19), the bending 
stress at the edge of cross‐section 1 is calculated and in the second summand, the nor‐
mal  stress  in  the centre of gravity of  cross‐section 1. While  the effect of  the semi‐rigid 
joints (and the potential differing moduli of elasticity) on distribution of the internal forc‐
es  and moments  is  considered  via  the effective  stiffness when  calculating  the moment 
component i,m = M/(E ∙ I)ef ∙ Ei ∙ hi/2,  the  normal  force  component  depends  directly  on 
how the Steiner part contributes and hence the coefficient .  
The normal  forces Ni  generated by an external moment  in  composed beams with  rigid 
joints exceed those for beams with semi‐rigid joints. For non‐connected individual cross‐
sections, the external moment does not generate any normal force, Ni = 0. Consequently, 
the  normal  stress  (tension  t  or  compression  c)  is  determined  as  in  equations  (19)  and 
(D7‐7) by considering i: 
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One  reminder  here  is  that all  internal  forces and moments  transferred via a  semi‐rigid 























For  the  cross‐section  shown  comprising  three  components,  the maximum  shear  stress 
max shall be determined. The shear stress peaks at the neutral axis at z = 0. To determine 
max,  the  first moment  of  area  Sef  of  the  lower  beam part  for  z = [0, h + h3]  is  needed, 
whereby the semi‐rigidly connected cross‐section 3 is to be reduced with 3 as explained 
above  (zsi = distances  from  the centres of  gravity of  the  individual  cross‐sections  to  the 
neutral axis): 
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In  the  event  of  failure  in  accordance  with  mode  b,  as  in  Figure A17,  the  embedment 
strength in member 2 is decisive. The equilibrium of forces V = 0 results in: 





























v,Rk h,1,k 1 h,2,k 2 h,1,k 2F f d b f d b f d b           
Consequently: 
2 1b b    
The bending moment in the shear plane results in: 
                        
2 2
1 1 21 1
SP h,1,k h,1,k 1 1 1 h,1,k 1Member 1:
2 2 2
b a a b
M f d f d a b a f d a  
                         
2 2
2 2 22 2
SP h,2,k h,2,k 2 2 2 h,2,k 2Member 2:
2 2 2
b a a b
M f d f d a b a f d a  
Equating and replacing fh,2,k with  ∙ fh,1,k: 
2 2 2
2 2 21 2 2
h,1,k 1 h,2,k 2 h,1,k 2
2 2 2
b b b
f d a f d a f d a
     
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   
             
   
 
      

   
 
Replacing a1 = (t1‐b1)/2 and a2 = (t2‐b2)/2 = ( ∙ t2‐b1)/(2 ∙ ): 
   2 22 2 1 1 11 1
2 4 4






     2 2 21 1 2 1 1 21 2 0b t t b t t                
The following is revealed when solving the quadratic equation: 
2 2
2 31 2 2 2 2
1
1 1 1 1
2 1 1
1
t t t t t
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t t t t
   

                                    
  (21)
In addition, the following applies for the equilibrium of forces V = 0 at member 1: 
v,Rk h,1,k 1F f d b    
Inserting equation (21): 
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h,2,k 2 h,1,k 1 h,1,k 2 h,1,k 1 0f d b f d b f d b f d b              
Consequently: 
2 1b b    
The equilibrium of moments at the fastener MA = 0 is: 
 1 2 2 2y,k h,1,k 1 h,2,k 2 2 1 h,2,k 2 1 2 2
2 2 2
b b a a
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  (23)
In addition, the following applies for the equilibrium of forces V = 0 at member 2: 
v,Rk h,2,k 2 h,1,k 2F f d b f d b        
Inserting equation (23): 
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2 1b b    
The equilibrium of moments at the fastener MA = 0 is: 
1 2
y,k y,k h,1,k 1 2 h,2,k 2
2 2
b b
M M f d b b f d b




























    

  (25)
Equation (25)  is  included  in the equation for  failure mechanism f  in EC 5, again without 
rope effect and pre‐factor 1.15. 
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